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Summary 
i 

The present researcli suggests tridimensional vibratory beliaviour study and extensives seisniic respoiise of prestress 
concrete of bridges built by successive corbels. Several categories of real aiid prototype of box girder bridges tliat wil iiiiplv 
as siumulation study basis of dynamic behaviour of box girder brudges. Study analysis is worked out in three niain parts. 

First part purpose is the elaboratioii of simple and economic tridimensional nunierical mode1 in viecv of seiziiig 
tridimeiisional dynamic behaviour of box girder bridges. 

In second part study, we introduce tlie principal results of numerical investigations on several categories of boxe girder 
bridges. Especialiy, the identaing of vibrations usefid niodes (those wliose suins of modal rnass that reaclied 90 or 95% of 
total nias wliich is taken in consideration iii the choseii direction). The shapes of niodes are olso illustrated in figures. Buy 
the way, we lead a study of seismic response of boxe girder bridges; Two conibination melliods of spectral-modal types 
suggested; the complete quadratic combination (CQC) method and square roots of sums square's method. 

Principal results of parametic study relatively exhaustive on the two of tlie first frequencies and types of their 
corresponded modes (twist or flexion), tli~ls, effect of mass modelling (consisted and concentrated) on the teii of the f'ist 
frequencies operated on prototype mode1 of twin box girder bridge in prestress concrete wluch constitute the third part. 

this research whicli has beei~ developed tlmiks to systematic recourse in an electronic calculation prograin (SAP90). 

Résumé 

Cette présente recherche, propose une étude du coniportement vibratoire tridiiiieiuioiuiel et la réponse sisiiiique 
approfondie des poiits en bétoii précontraint, coiistruits par encorbellemeiits successifs. Diverses catégories de poiits- 
caissons réels et prototypes serviront de base a une étude de simulation du coinportement dynaiiuque des ponts-caissoiis. 
Cette présente recherche s'effectue en trois grandes parties. 

La première partie a pour but l'élaboration d'un modèle numérique tridiineiisionnel siiiiple et économique en vue 
d'appréliender le comportement dynamique tridimeiisionnel des ponts a voussoirs en utilisant la iiiétliode des élétiieiits 
iinis. 

Dans la secoiide partie de l'étude, nous préseiitoiis les principaux résultats des iiivestigatioiis numériques sur diverses 
catégories de ponts-caissons. Notainment, l'identification des modes utiles de vibrations (ceux dont la somme des iiiasses 
inodales atteint 90 ou 95% de la masse totale prise en compte dans la direction choisie). Les déformées iiiodales 
correspoiidantes sont également illustrées dans les figures. Par la suite, nous menons une analyse de la réponse sisiiiiquc 
des ponts a voussoirs. Dans cette partie, deux métli6des de combinaisons de type inodalo-spectrale sont proposées; la 
iiiétliode de combinaisoii quadratique coiiiplète (CQC) et la méthode quadratique simple (s~ss) « Squart Root of Suiii of 
tlie Square's ». 

Les principaux résultats d'une étude paramétrique relativement exhaustive sur les deux premières fréquences, 
effectuées sur un prototype de pont-bicaisson en béton précontraint constituent la troisième partie. 

Cette recherclie a été développée grâce au recours systématique a un progranmie de calcul électronique coiiiplexe 
S A P ~ O  (Structure aiialysis program). 



Avant-propos 

La construction des ponts par encorbellements successifs a connu un essor considérable sous 
l'impulsion sans cesse croissante des maîtres d'ouvrages confi-ontés à la nécessité de fkanchir des 
portées de plus en plus importantes d'une part et du développement rapide des techniques d'autre part. 

En Algérie où les besoins en infi-astmctures routières sont très importants, les ponts à voussoirs, de 
par leur aspect esthétique et leur coût compétitif continuent de jouir d'une évolution croissante. Les 
facteurs ayant permis un développement rapide de ces derniers sont multiples. Les avantages 
suivants peuvent être cités : 

. Suppression de cintre et du système d'échafaudage. 

. Rapidité d'exécution permise par le procédé. 

Augmentation du rendement de la main d'œuvre, due à la mécanisation des tâches à l'intérieur d'un 
cycle répétitif 

. Facilité d'entretien (circulation du personnel, passage de canalisations,. . . etc.). 

Les ponts construits par encorbellements successifs présentent des difficultés de calcul 
inhabituelles. Le volume de calculs nécessaires est bien plus considérable que pour les autres types 
d'ouvrages. Cette complexité tient tout d'abord au nombre important de sections qu'il convient de 
vérifier ainsi qu'à l'évolution du schéma statique de l'ouvrage pendant sa construction. Elle tient ensuite 
au fait que la construction de tels ouvrages doit intégrer le facteur temps (fluage de béton et relaxation 
des aciers) et surtout au fait que le comportement vibratoire de cette classe particulière de structures 
n'est pas bien maîtrisé à ce jour. En effet, peu d'études ont été effectuées sur la réponse dynamique de 
ce type d'ouvrages, et la documentation sur le développement de modèles numériques permettant de 
mieux appréhender le comportement dynamique tridimensionnel de ces structures est plutôt limitée. 

Pourtant, la compréhension des paramètres, objet du présent sujet de recherche, présentant un 
intérêt crucial dans les problèmes dynamiques des structures, tels que les fi-équences, les modes propres 
de vibrations et la quantité d'énergie dissipée par la structure sont essentiels dans la compréhension du 
comportement dynamique des ponts sous l'effet des séismes, du vent, et des charges roulantes. 

En vue de bien appréhender le comportement dynamique tridimensionnel des ponts-caissons, on 
se propose de présenter une synthèse de recherche subdivisée en plusieurs chapitres 

Dans un premier chapitre on rappelle les généralités sur les ponts et on évoque les principaux 
ratios de prédimensionement. 

Nous exposons en détail' dans le chapitre II, la méthode des éléments finis 

Nous présentons dans le chapitre III la modélisation numérique des ponts caissons. 

Le chapitre IV, fera l'objet d'une analyse modale dans les ponts unicellulaires. Le pont de Belle 
Ville sera un exemple d'application dans ce chapitre, 



Dans le cinquième chapitre, nous abordons une analyse modale dans les ponts bi-caissons. Le pont 
de Guardiana est sélectionné pour ce chapitre. 

Le chapitre VI présente une analyse modale et la réponse sismique dans les ponts multicellulaires 

Nous interprétons dans le chapitre VII, les résultats obtenus d'une étude paramétriques sur les 
modes vibratoires des ponts caissons. 

Cette recherche se termine par une conclusion générale et les recolnmandations futures et qui 
feront l'objet du chapitre VIII. 

A cet effet, nous signalons le recours systématique à un programme de calcul électronique 
complexe (Structure analysis program SAP 90 ) [30,36, 37 ] pour l'analyse automatique des structures 
et de I'AUTOCAD pour représenter leurs formes modales. 

La plus belle chose que nous puissions 
éprouver, c'est le mystère des choses. 

Einstein (Albert) 
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Chapitre I 
Généralités sur les ponts construits par encorbellements 

successifs 

1 INTRODUCTION 

Le pont est un ouvrage d'art destiné à établir la communication entre les deux bords d'un bras de 
er, d'un cours d'eau, d'une vallée.. . . etc. En terme général, il désigne tout ouvrage qui franchit un 

Depuis quelques dizaines d'années, la création du réseau autoroutier a multiplié ces ouvrages afin 
res et des vallées, mais aussi des autres voies de transport, ferroviaires et routières, 

':;et même des zones urbanisées lorsque la densité des habitations ne permet pas l'implantation de 

L'évolution de ce type d'ouvrage et les techniques de sa conception se sont améliorées au fil des 
dû pRncipalement aux exigences de la société et surtout des matériaux de 

;construction, comme le béton armé, le béton précontraint et l'acier. 

Avant d'examiner et de décrire avec confiance, les principaux critères permettant de mieux 
, nous donnons un aperçu général sur l'historique des ponts. 

1.2 HISTOIRE DE LA CONSTRUCTION DES PONTS 

Les ponts comptent parmi les plus anciens ouvrages de travaux publics. Ils fùrent d'abord en bois, 
souvent sur pilotis, inspirés des travaux lacustres ou suspendus à des lianes. Les Romains construisirent 

iles premiers ponts en pierres, très étroites et à arches voûtées ; il en reste de magnifiques spécimens. 

L'histoire de la construction des ponts est avant tout celle des matériaux qui les constituent. Les 
ouvrages primitifs étaient réalisés avec des matériaux naturels tels que le bois, les lianes et la pierre. 

a construit des passerelles suspendues ; avec la pierre, des ponts en poutre. Des 
malaya constituent même des exemples de construction par encorbellements 

es troncs d'arbre encastrés dans une culée de pierres sèches et s'avançant de plus en 
:: 3plus au-dessus de la brèche. 

La construction métallique est ancienne puisque, dès le premier siècle de notre ère, des moines 
âti au Tibet des ponts suspendus dans lesquels des chaînes de fer ont remplacé les 

lianes. En Occident, le développement de la construction métallique date des débuts de l'ère industrielle, 
siècle: un maître de forge, Abraham Darby III, construit le Coalbrookdale Bridge sur 

la Severn en 1779. L'ouvrage est constitué de cinq arcs parallèles en fonte. Le pont de Sunderland en 
n 1796, avec une portée de 72 m, et la passerelle des Arts, réalisée par Cessart en 
débuts des ponts métalliques. Tous ceux qui ont été construits en fonte, jusque vers 

.~1850, se sont effondrés, comme le pont Saint-Louis à Paris en 1939, ou ont été démolis, car ce matériau 
- 
, résistait mal à la traction et aux chocs. 

Mais, avec le développement de la sidérurgie, le fer remplace la fonte. Parmi les ponts les plus 
célèbres, celui de Britannia construit en 1850 par Robert Stephenson, avec deux portées de 140 m, est 
une structure tubulaire en caisson rectangulaire à âmes pleines. On peut aussi citer les constructions de 

me le pont Maria Pia. à Porto, qui est un arc de 160 m d'ouverture, en 1 878, le viaduc 
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routier de Saint-André-de-Cubzac, en 1882, et le viaduc ferroviaire sur la Sioule. L'acier remplace le 
fer, grâce à ses caractéristiques mécaniques qui ne cessent de s'améliorer. Le premier pont en acier est 
celui de saint Louis sur le Mississippi, édifié par Ends en 1874. C'est le début d'une évolution 
extraordinaire marquée par la réalisation du célèbre pont du Firth of Forth par Fowler et Baker en 1890 
qui est, à l'époque, le plus grand pont du monde avec deux travées de 521 m. 

Avec l'invention par les frères Seguin des câbles formés de fils de fer parallèles de petit diamètre 
(3 mm), d'une résistance nettement supérieure aux chaînes à barres. Un autre chapitre de construction 
des ponts alla connaître un essor excessif, ils bâtissent le pont de Tournon sur le Rhône, en 1825, avec 

. deux travées de 85 m. Le record est battu en 1883 par J. Roebling avec des câbles formés de fils d'acier 
- parallèles. La portée du pont de Brooklyn, à New York, atteint 486 m. Les câbles sont désormais en 

acier à très haute limite élastique. La portée du George Washington Bridge, construit par 0. H. Amman 
sur l'Hudson à New York en 193 1, dépasse pour la première fois les 1 000 m. C'est le premier grand 
pont suspendu moderne, mais il est moins connu que le Golden Gate Bridge, édifié par J. Strauss en 
1937 à San Francisco, qui lui ravit le record avec 1 281 m. Amman le reprendra en 1964 en bâtissent le 

, Verrazzano Narrows Bridge, à l'entrée du port de New York (1298 m). 

L'effondrement du pont de Tacoma Narrows, le 7 novembre 1940, quatre mois après sa 
- construction, mit en évidence des phénomènes aérodynamiques insoupçonnés. Un vent de vitesse 

modérée (de l'ordre de 18 mètres par seconde) a pu produire des oscillations de flexion qui ont été 
entretenues et amplifiées par couplage avec la torsion de l'ouvrage, dont la période propre était très 
voisine. Les études aéroélastiques et de réponse aux effets du vent turbulent sont donc essentielles 
aujourd'hui pour les ponts de très grande portée, et conditionnent largement la conception. Mais, 

' actuellement, les ponts suspendus ont perdu une grande partie de leur domaine d'emploi au profit des 
ouvrages à haubans, dont certains ont déjà été bâtis de3 le début du XIXe siècle. 

Un autre grand chapitre de la construction s'est ouvert au MXe siècle avec l'invention du béton, 
' du béton armé et, plus tard, du béton précontraint. Le véritable essor du béton précontraint date de 

l'après-guerre, avec le pont de Luzancy sur la Marne, commencé en 1941 et achevé en 1946, et avec la 

P série des cinq autres ponts de Freyssinet sur la Marne entre 1947 et 1950 (Esbly, Annet, Trilbardou, 
Changis et Ussy); il s'agit d'ouvrages à une travée à petites béquilles obliques articulées dont la portée 

E : atteint 55 m à Luzancy et 74 m pour les cinq autres. Les ponts à travées isostatiques constitués de 
poutres préfabriquées et précontraintes sous chaussée se multiplient à partir de la fin de la guerre: pont 
de Bourg d'Oisans, 42 m en 1946; travées d'accès au pont de Tancarville, 50 m en 1956; pont du lac 
Ponchartrain aux États-unis, long de 38 km et constitué de 2 232 travées de 17 m, en 1956. - 

: - " . En Allemagne, Ulrich Finstemalder développe la construction par encorbellements successifs à 
. partir de 1950 (ponts de Balduinstein et de Neckarrens en 1950, de Worms en 1952 et de Coblence en 
-: 1953). Cette technique, introduite en France par Jean Courbon, a été utilisée pour realiser le pont de 

Chazey, en 1957, et ceux de Beaucaire et de Savine. La technique a été améliorée ensuite par la 
- . constitution de poutres continues, et surtout par le développement par Campenon Bernard des voussoirs 
- préfabriqués conjugués-collés. Les plus grands ponts qui ont été construits par encorbellements 

successifs sont ceux de la baie Urado (230 m) et de Harnana (240 m, en 1977) au Japon, et celui de 
Brisbane en Australie (260 m en 1986). En France, les deux plus g ponts de Gennevilliers 
('1976) et d'Ottmarsheim (1979) avec une portée de 172 m. 

3 4 
Enfin, le béton précontraint a permis la construction de quelques ponts suspendus (pont de 

Mariakerke en Belgique) et surtout de très nombreux ponts à haubans, lointains successeurs de 
- l'aqueduc de Tampul et de l'ouvrage du canal de Donzère. C'est l'ingénieur italien Morandi qui a édifié 

les premiers grands ouvrages, avec des formes lourdes et coûteuses en matière, et avec des haubans très 
, - 



s,
 
a
 
O
 

$
2

 
E

.g
 ="

- c
 

c?.
 

a
 
P'
 

W
'
Q

 

U
4
1
a
P
'
>
 fi 

w
e
a
,
 

- t
t 

g
 

a
 a

. E
. 
,
 

w
 
O
 

a
g

"
l

e
.

 
1
 g

 
2

2
~

0
 

S
P
e
:
o
e
:
g
 

1 

-
a

 
E

.,
 

CD
 

9
%
 

W- 
g

w
 

CD
 
" g 

2
.
0
.
 

a
-
 q'-
 

e: 
c.
 ?

 
@

g
k

+
p

 
N 

w
 

E
6

.3
 

3 
g 

8' 
*
 S

. 
Y?
, @

 

a
o

w
 2

. 
" 
3
z
.
2
 8;;

 
2
 
a
u
 a
 

O
 
" 

a.
 
" 

3
o

a
a

0
 

C
L

(
o

:
r

~
.

*
 

CD.
 

5.
 

P
b

 
C
 
- 

3
r
 

a
 
a

m
a

 
@

O
t

 
O

-
3

 
=
t
a
C
D
*
 

vi
 
a
 

6% 
m

g
 

C
S

 0
 

x 
a
e
1
 

4
G

 
*

R
 

w
a

s
 g

 
0
p
.
a
 

2
8

8
"

 
g 



uenerulzres sur les purils consrrulcs pur encuroeuemerzLs successzjs 

peu nombreux (pont du lac Maracaibo en 1962, avec des portées de 235 m; pont de Wadi Kuf, en Libye, 
avec une portée de 282 m en 1972). Le premier grand pont à haubans moderne en béton précontraint est 
celui de Brotonne, construit par Jean Muller et Jacques Mathivat (portée de 320 m, 1977). Les ponts à 
haubans et ponts suspendus, constituent les seules solutions adaptées aux très grandes portées. Les 
ouvrages à haubans commencent à devenir plus économiques que ceux en poutre à partir de 200 m 
environ. Le pont Saint-Nazaire a détenu, pendant longtemps, le record du monde de portée (404 m, 
1975) avec son caisson orthotrope de forme quasi rectangulaire. 

1.3 CLASSIFTCATION DES PONTS 

Il est extrêmement difficile de classer les ponts en différentes catégories, car il existe de très 
nombreux critères de classement. Parmi ces derniers, on distingue : 

Selon le matériau de la superstructure porteuse (pont métallique, pont mixte.. . ..etc) 
Selon la section transversale (pont à section fermée, pont à section ouverte ) 

= Selon le système porteur.(pont à poutres, pont en arcs, pont à béquilles, pont à câbles 
porteurs) 
Selon la géométrie en plan de l'ouvrage (pont droit, pont courbe, pont biais) 
Selon le montage de l'ossature métallique (pont lancé, etayé, en encorbellement) 
Selon la nature de la voie portée (pont rail, pont route, autres ouvrages) 

Traditionnellement, on distingue trois grandes familles de ponts en fonction de leurs structures 
porteuses longitudinales [ 173 : 

1.3.1 Les ponts à câbles 
Ils regroupent aussi bien les ouvrages suspendus classiques que ceux qui sont autoancrés, dans 

lesquels les grands câbles porteurs sont fixés sur le tablier par l'intermédiaire des suspentes, et les ponts 
à haubans, dans lesquels chacun des haubans vient directement s'accrocher sur le tablier. 

1.3.2 Les ponts en arcs 
Les ponts en arcs sont génhalement classés en fonction du nombre de leurs articulations, on 

distingue : 

= Arc à deux articulations 
Arc à deux articulations avec tirant 

= Arc bi-encastré. 
Arc à trois articulations. 

Le système couramment utilisé est l'arc à deux articulations, il permet d'atteindre des portées 
importantes. 

Suivant la position du tablier par rapport à l'arc, les ponts en arcs peuvent être à tablier supérieur, 
intermédiaire ou inférieur. Rappelons aussi que ce type d'ouvrage nécessite un bon sol de fondation. 

1.3.3 Les ponts en poutres 
Ils les formes les plus diverses. L'ouvrage peut tout d'abord être une poutre continue 

sur des appuis multiples, ou au contraire divisé en une succession de travées indépendantes. Les poutres 
constituant la partie porteuse de l'ouvrage peuvent être sait en acier, en béton armé ou précontraints, à 
âmes pleines ou en treillis de formes très diverses. 

La suite de ce présent chapitre sera consacrée exclusivement a la construction des ponts 
par encorbellements successifs. 

1.4 PRINCIPE DE CONSTRUCTION PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS 

La construction par encorbellements successifs consiste à construire le tablier en console au- 
dessus du vide sans l'aide d'aucun échafaudage. Elle se fait soit symétriquement à partir des piles, soit 
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Creneralztes sur les ponts construits par encorbellements successzfs 

Fabrication des voussoirs en atelier, avec une qualité supérieure à celle du chantier puisqu7en 
général, une partie notable du retrait s'est déjà effectuée et les mises en précontraintes se sont faites 
sur un béton durci. 

Augmentation du rendement de la main d'œuvre, due à la mécanisation des tâches à l'intérieur 
d'un cycle répétitif. 

Facilité d'entretien (circulation du personnel, passage de canalisations, ... etc.). 
Procédé économique qui a concurrencé ces dernières années les ponts métalliques 

1.6 CONCEPTION DES TABLIERS 

1.6.1 Type de la section transversale 

Dans cette étude le choix de la section transversale sera de type tubulaire, puisqu'elle présente la 
section transversale la mieux adaptée à la construction par encorbellements successifs. Ce choix peut 
être justifié principalement par les raisons suivantes [ 1 0, 321. . La structure tubulaire présente un bon rendement mécanique. 

D'autre part, la stabilité élastique et dynamique, du tablier pendant sa construction par 
encorbellements est assurée de façon plus satisfaisante avec une structure tubulaire présentant une 
grande raideur de torsion qu'avec une structure à profil ouvert. 

Vu l'importance de rigidité torsionnelle et flexionnelle des poutres caissons, on peut s'exempter 
des entretoises. 

1.6.2 Nombre et Forme des poutres caissons 

La largeur du pont intervient aussi dans la conception de la section transversale, particulièrement 
dans le cas des ouvrages en caisson dont la portée est supérieure à 50 m en général. À la fin des années 
1960, la solution classique consistait à concevoir un caisson unique à deux âmes pour des ponts d'une 
dizaine de mètres de largeur. Les âmes peuvent être soit verticales soit inclinées dont l'angle 
l'inclinaison avec la verticale est entre 11 .30° et 14'. On peut citer plusieurs exemples, comme le pont 
de Belle Ville en France, le pont de Béni chougrane en Mascara et le pont de Coatzacoalcos au 
Mexique. 

Pour les tabliers dont la largeur est comprise entre 13 et 18m, il est plus commode d'utiliser des 
caissons à trois âmes. Mais ces derniers présentent un bilan économique lamentable et de difficulté de 
réalisation. On citera comme exemple, le pont d'Oissel et de Joinville sur la seine. 

Au-delà de 18m, il est préférable de raccorder les deux poutres-caissons simples, reliées par le 
hourdis supérieur permettant de réaliser les tabliers jusqu'à 25 m de largeur. On citera comme exemple 
le pont d'Elzaher et d'El hafayer à la Mecque (Arabie saoudite) et celui de Serpa au Portugal. 

Fig. 1.2- forme de la section transversale 
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On peut envisager de réaliser un tablier en caisson multicellulaire avec deux âmes centrales 
verticales et deux âmes de rives inclinées Cette structure offre une très grande rigidité de torsion, une 
solution'de ce type a été cependant opteé pour le pont de Saint Cloud en France. 

1.7 PRINCIPAUX RATIOS DE PREDIMENSIONNEMENT 

Dans le cadre de construction, il est impérativement important d'accorder et d'étudier avec 
attention les problèmes relatifs aux ponts. En effet, l'étude, la conception et le dimensionnement de ce 
type de structure fait appel à l'ensemble des connaissances acquises lors de l'élaboration d'un projet de 
ponts. Dans un premier temps, l'ingénieur doit procéder à une première esquisse de son ouvrage afin de 

P A calculer avec précision convenable les sollicitations dans les ponts. k; . 

r Dans un premier temps, on doit estimer les dimensions de l'ouvrage à partir des statistiques 

1. relevées sur les dimensions des ouvrages existants. 

Dans ce présent paragraphe, nous développons quelques aspects portant sur le 
des ponts à voussoirs [19, 1 O]. 

>- 
2 -  
, &  - 1.7.1 Distribution des portées 1 

L 

t, Pour un ouvrage dont toutes les travées intermédiaire sont de mêmes portées ( L ), les travées de 
rives ont une longueur de l'ordre de 0.58xL à 0.61xL si la hauteur du tablier est variable, et de 

1 .  

0.68 x L à 0.7 x L si la hauteur du tablier est constante. 

, p Dans le cas ou les travées intermédiaires sont de longueurs différentes la distribution de portées 
5 doivent respecter la condition suivante : 

:: dl et d, représentent les longueurs des extrémités des travées de rive construites sur échafaudage. 

1.7.2 Elancements usuels - [: 1 
Les ponts à intrados courbe variant paraboliquement du cubique offrent un certain nombre 

d'avantage : . Economie de matériaux . Aspect esthétique satisfaisant. 



creneralires sur les ponts construzts par encorbellements successljs 

L'élancement usuel du tablier aux appuis est compris entre 1/20 et 1/16 si la hauteur du caisson 
varie paraboliquement. Par contre l'élancement du tablier à la clé varie fréquemment entre Y35 et V30, il 
est déconseillé d'aller au-delà 1/40. La valeur minimale requise est de 2.20m pour faciliter l'entretien de 
l'ouvrage. 

Pour le tablier de hauteur constante, l'élancement usuel varie entre 1/22 et 1/20 dans les cas 
courants. 

1.7.3 Epaisseur des âmes 

Leur exécution se traduit souvent par des difficultés de bétonnage liées à leur grande hauteur ainsi 
qu'à la densité du ferraillage passif et au tracé des nombreux câbles de précontrainte. Dans ces 
conditions il est apparu qu'une épaisseur minimale de 40 cm était souhaitable pour réduire les difficultés 
de mise en œuvre. Des valeurs inférieures devront être soigneusement justifiées compte tenu des 
conditions du bétonnage, notamment de la hauteur des âmes et de l'encombrement des armatures. 

SI Si les câbles de continuité sont ancrés à l'intérieur des goussets, l'épaisseur de l'âme est 
déterminée par la condition de résistance à l'effort tranchant et la facilité de l'introduction du béton à 
l'intérieur de l'âme. On peut s'inspirer de la formule suivante : 

où 1 et b en (m) sont les valeurs respectivement de la portée dominante et la largeur totale du tablier. 

= Si les câbles sont enracinés à l'intérieur des âmes, l'épaisseur de ces dernières sera déduite par une 
simple application de la formule de gayon : 

$ 

Remarque : 
Pour des hauteurs égales ou légèrement supérieures à 6, il est préférable de ne pas descendre au- 

dessous de 30 cm 

1.7.4 Portée et épaisseur-des hourdis 

I.7.4.a Portée et épaisseur du hourdis supérieur 

On considère que le hourdis supérieur est parfaitement encastré sur les âmes. Ces derniers, sont 
reliées par le hourdis inférieur qui en jouant le rôle d'un tirant, empêche les âmes de déverser. 

Fig. 1.4 
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Chapitre I I  
LA METHODE DES ELEMENTS FINIS 

II. 1 INTRODUCTION 

La méthode des éléments finis est introduite pour amener l'ingénieur à réaliser des projets 
d'envergures de plus en plus complexes et coûteux. La M.E.F est l'une des méthodes à domaine 
d'application très vaste. C'est une méthode très générale et à caractère pluridisciplinaire, car elle met en 
œuvre la compréhension de trois disciplines de base : . La mécanique des structures (élasticité plasticité dynamique ) 

L'analyse numérique 
Traitement par micro ordinateur 

Le concept de la méthode des éléments finis est préalablement introduit par Turner et AL, et les 
idées de base de cette méthodc ont été formulées par Hrennikkof et Mchenry . L'appellation de la 
méthode des éléments revient au professeur R.W. Clough de l'université de Berkley dans une 
publication datée de 1960. 

L'avènement de la M.E.F comme outil d'analyse essentiel a suivi l'évolution des ordinateurs 
comme outil de calcul indispensable. Les étapes principales de la méthode des éléments finis sont 
décrites de la manière suivante [3 81: 

1. Le milieu continu est divisé par des lignes ou des surfaces imaginaires en un certain nombre 
d'éléments finis. 

2. Les éléments sont supposés reliés entre eux en un nombre fini de points nodaux situés sur leurs 
frontières. Les déplacements U de ces points seront les inconnues. 

3. On choisit des fonctions permettant de définir de manière unique le champ de déplacement à 
l'intérieure de chaque élément en fonction des déplacements nodaux. 

4. On définit ensuite l'état de déformation à l'intérieur de l'élément en fonction des déplacements 
nodaux, et compte tenu des propriétés élastiques du matériau, ces déformations vont nous permettre de 
définir l'état des contraintes en tout point de l'élément. 

5. A partir de l'état de déformation de l'élément, on aboutit à la matrice de déformation de l'élément: il 
en résulte ensuite une matrice de rigidité élémentaire. 

6.  On détermine un système de forces concentrées R aux nœuds qui équilibre les contraintes s'exerçant 
aux frontières et d'éventuelles forces réparties. 

7. On procède ensuite à la résolution de l'équation d'équilibre dont les inconnues seront les 
déplacements aux nœuds. .~ . r  - . 

.. 



11.2 FORMULATION DU PROBLEME PAR ELEMENT FINIS 

La méthode des éléments finis basée sur les fonctions des déplacements est une extension de la 
méthode'des déplacements considérée comme une minimisation de l'énergie potentielle totale définie 
par l'expression suivante : 

n=u-v  
Il, représente l'énergie potentielle totale du système 
U, Energie de déformation des contraintes internes 
V,  Potentiel des charges ou l'énergie des forces extérieures 

Le principe du travail virtuel stipule que l'équilibre du milieu nécessite pour tout champ de 
déplacement virtuel (6u) infinitésimal, compatible, et satisfaisant les conditions aux limites essentielles 
(type déplacement) impose au milieu l'équilibre des travaux intérieurs et extérieurs. 

où b N ,  tdA et F représente les forces volumiques de l'élément, forces surfaciques de l'élément et forces 
extérieures concentrées respectivement, 
6, E et z sont respectivement le déplacement virtuel, déformation et vecteur contrainte . 

Le premier terme de l'équation représente l'énergie de déformation, le second et le troisième sont 
les contributions du travail des forces volumiques et surfaciques et le dernier terme désigne le travail des 
charges ponctuelles. 

Dans la démarche fondamentale de la M.E.F, le milieu continu est subdivisé en un ensemble 
d'éléments de manière à représenter le mieux possible sa géométrie. Par ailleurs, il est nécessaire de se 
donner une approximation du champ de déplacement à l'intérieur de l'élément, soit : 

H est une matrice contenant les fonctions de forme 
{$)est le vecteur de déplacement nodal de l'élément 

Les déformations en un point quelconque de l'élément peuvent s'écrire de la façon suivante : 

E = L - u  

L désigne l'opérateur linéaire. 

En faisant intervenir la relation (II. 2.3), l'expression ci dessus devient 

(.)= [BI.  Cl 
Dans laquelle B représente la matrice de déformation ! 

Par ailleurs, en utilisant l'expression des travaux virtuels, les relations linéaires contraintes 
déformations et les expressions (II.2.3, 11.2.4, 11.2.5 et 11.2.6)' on aboutit facilement a un système 
d'équations régissant l'équilibre du milieu et * dont les inconnues sont des déplacements nodaux. 

[K]  représente la matrice globale de rigidité de la structure, obtenue par assemblage des sous matrices 
de rigidités élémentaires k. . . 



v 

&} : désigne le vecteur des forces nodales équivalentes 

@,)=I ~ ' b d v + J  HtldA+F 
v A 

D est une matrice d'élasticité du matériau. 

n.3 MODELISATION DES COQUES 

Les coques constituent l'un des types de structure les plus difficiles à analyser et on peut les 
rencontrer souvent dans les constructions de génie civil (pont, Voûte, tours). Les éléments de plaques 
plans jouent un rôle très important dans l'analyse des structures coques et offrent une précision 
satisfaisante. 

Dans ce qui suit, nous adoptons l'hypothèse de la théorie de plaque stipulant que les phénomènes 
de membranes (dans le plan) et de flexions (transversales) sont découplés [22]. Le principe d'obtention 
d'un dément de coque plan par superposition d'un élément de membrane et d'un élément de flexion est 
illustré sur la figure (II. 1). 

Elément de membrane Elément de flexion 
-. . 

(a) Déformaticms et efforts « plan @) Deformations et efforts « de flexion >> 
C 

Fig. IL 1- Elément serendip quadratique (membrane + flexion) 

En tenant compte, de l'hypotk~se que 'les effets membranaires et flexionnels s~&~décou~lés, les 
déplacements issus de cette superpo@bp seront indépendants, et il serait préférable de supprimer le 
degré de libertg de rotation (O5) i)n dt$ s'échapper à la singularité de la d c e  [22]. 

. 11.3.1 Représentation _ -  i . des d4placements pour 18(r#ment 
- . . 

11.3.1.1 Déplacements-memb.rtlnaSes - . 
Les déplacements mgmbianajres- s7~ f ~@ie :n t  yeulepént ea-fonction des dépladinents nodaux de 

translations, Ils sont donnés par les relations suivantes : 

ob sous forme matricielle : 



l? - .  
Hi définit un vecteur ligie iontenait les fonctions de formes (hl , hî , h3, h4) 

11.3.1.2 Déplacements de flexions 

La théorie des plaques correspondantes dans laquelle on néglige les effets de cisaillements 
transversaux, est due à Kirchoff. Cette théorie s'impose dans le cas des plaques minces ou lorsque les 
caractéristiques de cisaillement du matériau sont importantes. Dans cette théorie, les sections seront 
toujours droites et conservent leurs normalités à la surface moyenne ou cours de la déformation. 
Lorsque, les conditions précédentes ne sont pas remplies, les effets de cisaillement ne seront plus 
négligeables. 

Il existe une théorie qui prend en considération ces effets: c'est la théorie de "Mindlin - Reissner" 
[6,22]. Elle suppose qu'une normale à la surface moyenne de la plaque non déformée reste droite mais 
pas nécessairement normale à la surface moyenne de la plaque déformée. Les déplacements seront en 
fonction de trois variables indépendantes : le déplacement transversal w(x,y) et les deux rotations P,(x,y) 
et &(x,y), Ces déplacements sont du premier ordre et exigent une continuité Co sur les déplacements. 

Les déplacements u, v et w en n'importe quels points de l'élément mindlin dans le repère cartésien 
s'expriment par : 

où , w, et & sont des variables cinématiques indépendantes représentant la déflexion verticale et 
des rotations de la normale à la surface moyenne dans le plan x - z et y - z respectivement (voir figure 
ci-après). 

Fig. II.2- Déformation de la section transversale de la 
plaque de Mindlin 





La méthode des éléments finis 

(ah, - ahi ax ah ay ---.-4-.- 

r
.  ou encore sous forme matricielle : 

1 

Les fonctions d'interpolations géométriques des cordonnées x(r,5 ) et y(1?,& en tout point de 
I 

. l'élément sont obtenues par les expressions suivantes : 

- xi et yiétant les coordonnées du nœud i dans le repère physique. 

La relation de différentiation (11.3.3 .b) peut s'écrire sous une forme réduite. 

. J est le jacobien de la transformation défini par 

r- dyl 

11.3.4 Relation Déformations - Déplacements 

L'état de déformation d'une plaque se déduit de la superposition des déformations de membranes 
et de flexion : 

11.3.4.1 Déformation membranaire 
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11.3.5.1 Etat de contraintes membranaires 

La loi de HOOK généralisée, nous permet d'établir une relation contrainte - déformation définie 
comme suit : 

- ,  

1 

$:'oo,~o Etant respectivement, des contraintes et déformations supplémentaires et D est la matrice 
d'élasticité en comportement membranaire : 

- , .  
b- . II.3.5.2 Etat de contraintes flexionnelles 
t: La prise en compte de cisaillement introduit un terme supplémentaire dans l'état de contraintes de 

flexions de la plaque de Mindlin, oh distingue : 

Les contraintes induites par les déformations de flexion sous une forme condensée 

,; 7 Les contraintes induites par les déformations de cisaillement sous une forme condensée 

ou sous forme matricielle. 

5 :  11.3.6 Matrice de rigidité 

La matrice de rigidité de. l'élément plaque se calcule à partir de la superposition de la matrice de 
rigidité membranaire et la matrice de rigidité flexionnelle : 

K=K,+K,  (II.3.6.a) 

a -IU.6.1 Matrice de rigiditC membsanalre 

L;! A matrice. .. .- e rigidité dp membrane gst donpéq par la relation simplifike suivante : 
. .- ..- . &. -l+;>~cL- :J -> :3 : - *2 : * : . - -  $<r{a %y,- =>>., 5 2 - 9 + - , - .a- - &. 

%. 

.Km = ~)D~(x,~)djrdy = 1 @ (11,5)D~(rl,~)det arld5 @,3-.6;b) 

où D at B rW~ésenten~;respectivement les matdces,@éhlasticitri5 et de défomtion. \ 

II.3.6.2. Matriqe de r i ~ i t & ; ~ q d a m e ~ e  
L :  

La matrice &-rigidité d e  fl&i~lu se caloule' d'aprhs l'expression suivante : 
i .  j * 

K; L J ~ t c  R ~ A  + ~ ~ ; d > ~ ~ i  
I 

a.3.6.c) 

Avec, Ca et C, représentent resp'&veme$ des matrices d,é.hsticité de flexion et de cisaillement de ta 
d ( -8-2 , ; - :;!,b:$. k L  *>i> t ~ g  <grai? . .-::?~:&.%~ 

plaque dB miidlin. ";. 
Le prcder terme de cette expression 'correspond B des d6fomtions dans le plan induis par la 

flaxion et b.swond. terme oorrespand â des déformatiunts de cisaillement. . 
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T . 
k: où D caractérise la rigidité flexionnelle de la plaque qui est égale à 

~h~ 
1 - 

, E, le module d'élasticité, v le coefficient de pisson et K étant le facteur de correction du cisaillement, il 
est pris égale a 516 pour une plaque homogène et isotrope. 

. - 
r .  , La matrice de rigidité 20x20 en axe local est obtenue par assemblage de la matrice 8x8 de 
1,. -&&mbrane et 12x12 de flexion, et en vertu des r&gles de, transformation orthogonales, on détermine 

facilement la matrice de rigidité élémentaire dans le plan physique. 
- .  ,; , 4: 

. -  . - .  - 5 < .  

- ' 11.3.7 Farces nodalés dquivalentes . . 
I ' 

j .  . , . 

Le vecteur f ~ r c e  nodale $5 l'clément e@ <donné par ~ ' e x ~ g e ~ ~ b ~  suivante : 
- $ 

F = I H ' M V + ~ H ~ ~ & - + F  l j , -  (II.3.7,a) 

Ayec: 6 t et F sont les ve~teyrsforces volumiques, &acicpes et de traction de l'élément. 
- H : est la matrice d'interpolation obtenue par la relation II.3.2.b 

* ., . d - *  a ,j'. - 2 - *  -, 

t1,3.8 Forces résultantes 

Les qoments 'de fiexion et de torsion wx, My, m), les efforts de cisaillemem (Tx, Ty) et les 
forces nom- linéiques . (Ak, . +  Nj, Nxy) - Y  > =.ri. le , plan x - y, peuvent êtr? détepin68 . _ . I I  - . de la- manière 

. , . & >  -. + , , .= .' * . . ' :  . . & - - 

syiv ante : 
- . -7 . . 4 .  

. L _  m 
II.3.8.a Moments de flexion sous forme condensée : 

c. 
ou sous forme matricielle. 1; = 1 1-v 

MV 0 0 -  P x , ,  - P , X  

II.3.8.b Effort tranchant sous forme condensée 
T = C,y 

ou sous forme matricielle 
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II.3.8.c Efforts normaux linéiques sous 

N = Dh& 

h est l'épaisseur de la plaque 

ou sous forme matricielle 

T \ 

du - 

du dv -+- 
.ay a, 

11.4 CONVERGENCE 

forme réduite 

La convergence de la M.E.F demeure une question prirriordiale pour s'approcher de la solution 
exacte du problème' il existe plusieurs sources d'erreurs lorsque la M.E.F est utilisée telles que : 
discrétisation, emploi des méthodes d'intégrations numériques, comportement non linéaire du matériau 

C et l'emploi de la méthode de superposition modale pour la résolution des problèmes dynamiques. 

La convergence peut se faire de manière monotone ou non monotone, on distingue : 

11.4.1 Convergence monotone 

Pour que la tendance de la convergence soit monotone, il faut que l'élément choisi remplisse la 

I 
double exigence d'être; 

/ Complet 

i La fonction choisie de déplacement de l'élément permet de représenter un déplacement de corps 
rigide (déformations nulles) ou de représenter un état de déformation constante (déformations 1 élastiques). 

? Compatible 
i L'élément choisi doit assurer la continuité des déplacements (continuité Ca) pour les agments de 
: membrane ou les éléments de plaque de Mindlin et une continuité des déplacements et leurs dérivées 

premières (continuité Ci) pour les problèmes de flexion des Plaques de Kirchoff. 

Les éléments dont le champ de déplacement respecte les deux critères de convergence cités sont 
dits conformes.. 

11.4.2 Convergence non monotone 

Elle doit satisfaire les deux conditions suivantes : 
k* w . Complétude de l'élément 

Satisfaction du patch test 

Le patch test est un critère de complétude sur un groupe d'éléments en remplacement de la 
condition de compatibilité. La satisfaction du patch test dépend de la géométrie de l'élément les 
éléments carres, rectangulaires et parallélogrammes sont recommandés 
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11.5 METHODE DES ELEMENTS FINIS EN DYNAMIQUE 

Lorsque les déplacemènts d'une structure varient en fonction du temps, deux forces additives 
interviennent dans l'équation d'équilibre. 

- La force d'inertie définie par son équivalence statique : - pü 
p et ii désignent la masse volumique et l'accélération. 

- La seconde force est une force d'amortissement qui s'oppose au mouvement de la structure; elle 
dépend de manière linéaire de la vitesse de déplacement, son équivalent statique est une force de volume 
d'intensité : - vti . 
où v représente le coefficient d'amortissement. 

Comme en statique, la méthode des Ef en dynamique est basée sur une discrétisation spatiale du 
milieu par élément fini de type déplacements, dont les inconnues du problème seront les déplacements 
nodaux en fonction du temps. 

11.5.1 Discrétisation 

On définit une approximation des déplacements en fonction des coordonnées spatiales et 
temporaires : 

u(x, y,z, t) désigne un vecteur de déplacement en fonction du temps, H est une fonction d'interpolation 
et û(x,y,z,t) est un vecteur de déplacement nodale . 

11.5.2 Formulation des équations de mouvement. 

. L'énergie potentielle totale et l'énergie cinétique sont exprimées sous une forme simplifiée par les 
relations suivantes : . 

II.5.2.a Energie potentielle 

L'énergie potentielle V du système de N degrés de liberté est définie par la relation suivante: 

1 
V =-utku-utf (t)  

2 

k étant la matrice de rigidité globale, elle est obtenue par combinaison des matrices élémentaires 

F(t), représente une force extérieure regroupant les forces de volume, de surface et de traction, 
elle est donnée par l'intégrale suivante: 

II.5.2.b Energie cinétique 

L'énergie cénitique T du système de N degrés de liberté est définie par la relation suivante: 

On définit, une forme d'énergie de dissipation induite par l'amortisseur de la structure et qui 
vaut à : 
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11.5.3 Matrice de rigidité de l'élément poutre en 3D 

Considérons une poutre tridimensionnelle à deux nœuds de longueurs (L) et de section (S) ayant 
chacun six degrés de libertés : trois degrés de libertés de translations le long des directions X - X, Y - Y 
et Z - Z et trois rotations [13,21,23] 

Dans un repère référentiel associé à l'élément, nous montrons par les figures ci-après, les 
déplacements et les forces relatifs aux effets axiaux, flexionnels et torsionnels. 

(a) Axial 

(b) Flexion 

(c) Torsion 

Fig. 11.4- Forces et déplacements Appliqués sur l'élément 
poutre en 3 D 

(5 . - 
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H définit une matrice contenant les fonctions de formes, @ est la masse volumique de l'élément. 

La matrice des masses cohérentes dé l'élément poutre tridimensionnelle est obtenue par la 
combinai'son des trois matrices de masses coi-respondantes aux effets axiaux, flexionnels et torsionnels 

II.5.4.a Matrice masse axiale 

La matrice masse élémentaire relative aux effets axiaux est donnée par : 

II.5.4.b Matrice masse Flexionnelle 

;. . . La matrice masse élémentaire relative aux effets flexionnels est donnée par : 

é m  M =- 156 131 -221 ] A v e ~ , = p . S . L  
420 

SYM 41' -31' Oi 
z 

II.5.4.c Matrice masse torsiomelle 

La matrice masse élémentaire relative aux effets de torsion est donnée par : 

lm étant l'Inertie polaire de la masse par unité de longueur 
En combinant ces trois matrices sous une seule matrice, il en résulte 
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.. - 

- - 

ui Yi wi e i  e i  e: u ,  v j  w j  e l  e i  e i  

140 ui 

O 156 . 'i  

O O 156 wi 

140 Iml 
O O O -  S n 4  

m 0: 

O O 221 O 4z2 et; 

O 221 O O O 
412 

-70 O O O O O 140 J 

La matrice de masse élémentaire donnée par l'expression matricielle ci dessus est dite matrice des 
masses cohérentes, elle est symétrique mais non diagonale. Dans sa formulation elle fait intervenir que 
la masse volumique, la géométrie, et les fonctions de formes. 

On peut obtenir des matrices de masse similaires pour l'élément plaque présentée dans le 
paragraphe 11.3 et suivants. Nous ne donnerons pas ici de formulations. Néanmoins, si l'on connaît les 
fonctions de formes relatives aux déformations dans le plan et de flexion, il est encore possible d'obtenir 
la matrice masse de l'élément plaque 

11.5.5 Vecteurs et valeurs propres 

Dans le cas des structures faiblement amorties le plus fréquent dans le domaine d'application, la 
réponse dynamique se réduit à la résolution du problème aux valeurs générales [ 1 5,331. 

où [KI et [Ml sont les matrices globales de rigidité et de masse du système considéré d'ordre NxN et 
{X,) le vecteur des déplacements dynamiques. 

Cette équation constitue un problème de valeurs propres, elle admet des solutions non nuls, si son 
déterminant est nul. Ce dernier fournit N valeurs propres associées aux carrés des pulsations 
propres4 = w' . Etant donné que les matrices de rigidités et de masses sont positives, les racines de 
l'équation seront réelles et positives, et à chaque valeur de h, correspond un vecteur propre 
{Xi}solution de l'équation précédente. De tels vecteurs sont appelés les modes propres du système et 
satisfont les relations d'orthogonalités suivantes [15,33]: 
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6, est le chronecker : 1 si i = j 

O s i i i t j  

A partir de ces expressions, il est intéressent de remarquer que les vecteurs propres sont 
orthogonaux à [K] et orthonormés,à [M] . En regroupant ces derniers dans une matrice dite 

- 

(Matrice modale(, les relations (11.5.3.a) correspondant à l'ensemble des vecteurs propres s'écrivent : 

où [x] représente l'ensemble des vecteurs propres : [ X I =  [{x, {x~}.. ....... ..{xi 1 ....... ...] 
[ I ]  Etant la matrice identité, [A] est une matrice diagonale contenant des valeurs propres k 

La difficulté principale de résolution de l'équation (II.5.5.a) réside dans le fait que son ordre est très 
élevé, en effet, les modélisations par éléments finis entraînent couramment un nombre élevé de degré 
de liberté et la recherche des valeurs propres à partir de polynôme obtenu en développant le déterminant 
s'avère pénible et s'effectue rarement. 

De nombreuses méthodes numériques nouvelles et efficaces ont été proposées et ajoutées à 
l'arsenal des modules de programmes numériques pour déterminer les valeurs et vecteurs propres. Le 
lecteur désireux d'approfondir ces méthodes numériques est prié de se référer aux ouvrages spécialisés 
d'analyse numérique [8, 15, 12, et 33 1, les plus utilisés sont : 

Méthodes classiques de transformation (jaccobien, Given et Householder) 
Méthode de ritz 
Les méthodes d'itération vectorielles 
Méthode basée sur la propriété des suites de sturm 
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Fig. ml- Elément tridimensionnel de portique 

Ce rnodkle. est..comtniit .à partir des éléments apparteiimt A la famille de " Serencdip". L'élément , 

coque tiidimensionnel . - à quatre neuds ayant six degrés de liberté par weud est retenu [6,37,3 81 
1 

Fig. III.2- Elément coque tridimensionnel 

. . - ' ,  '-f .--** 

111.2.3 Modèle d'éléments finis de type volume - Modèle MIII' 

Ce modèle est constitué par des éléments de volume. Chaque élément de volume possède 8 
nœuds. Chaque nœud libre de l'élément de volume, possède trois degrés de liberté ui, ui et wi 
représentant les déplacements longitudinal, latéral et vertical respectivement [37,38]. 



' Chapitre 111 

Fig. LU.3- Elément de volume 

f 111.3 PROPRIETES DES ELEMENTS 
1; 

Dans cette section, on se propose de déterminer les matrices de masse M et de rigidité K 

'. correspondantes aux trois modèles d'éléments finis tridimensionnels. Les propriétés, masse M et 
' rigidité K des modèles MI et MII ont été présentées dans le chapitre II (cf sections 11.3 et Ii.5). Dans ce 

qui suit, nous donnons une formulation simple pour déterminer les propriétés de l'élément de volume 

; (modèle MIII). Il est rappelé que les matrices de masse M et de rigidité K de l'élément sont calculées à 
, partir des expressions suivantes. 

où D, et B désignent respectivement, les matrices d'élasticité et de déformation de l'élément considéré, p 
et N représentent la masse volumique et N une matrice contenant les fonctions de forme de l'élément. 

111.3.1 Caractéristiques de l'élément de volume 

III.3.1.a Fonctions de forme de l'élément de volume 

Fig. III.4- Elément linéaire de volume 























Chapitre IV Analyse modale des ponts caissons unicellulaires 

'LV.3 CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES ET MECANIQUES DU PONT DE BELLE VILLE 

Le pont de Belle ville est construit par encorbellements successifs à inertie variable. Les dimensions 
géométriques des travées de rives et intermédiaires sont portées sur la figure IV.2. 

Culée Appui 1  lé 

(a) Travée de rive (b) Travée intermédiaire 

Fig. IV.2- Représentation de la travée de rive et intermédiare du pont de Belle Ville. 

Le tableau 1 donne les caractéristiques géométriques du pont de Belle ville 

Tableau 1 Caractéristiques de l'ouvrage 

Le comportement du béton dans le pont est simulé par une loi élastique, isotrope, linéaire et 
caractérisé par les propriétés suivantes : masse volumique p = 25OOKg 1 m3, coefficient du poisson v = 

0.2, et module d'élasticité E = 3.5 x104 Mpa correspondant au module instantané du béton. Nous 

Longueur 
Totale (m) 

410m 

renvoyons le lecteur consulté la référence [9] qui donne en détail les caractéristiques des matériaux 

Epaisseur 
de l'âme 

0.36m 

constitutifs du pont de pont de Belle Ville 

Portées (m) 

40m7 6x55m7 40m 

"W- 
h
*. - % 

Hauteur 
des piles 

7x25m 

Le pont de Belle Ville représente un bon exemple pour simuler le comportement vibratoire 
tridimensionnel des ponts caissons unicellulaires. Il est à noter que le modèle en éléments finis de type 
portique tridimensionnels (Modèle MI) est utilisé pour l'analyse. 

Largeur 
du tablier 

9.70m 

En appliquant la règle du maillage optimal (Cf chapitre III, paragraphe 111.5.2)' la structure 
porteuse est subdivisée en une série de 32 éléments de type (MI) étendus sur I'axe neutre de la chaussée ; 
les axes locaux de ces éléments sont définis de sorte que l'axe (2) du système référentiel soit parallèle à 
I'axe (2) du système physique [30,36 et 371. Notons que l'axe local (1) est pris confondu avec l'axe 
longitudinal de la chaussée (Fig. IV.3 .b). 

Epaisseur du 
hourdis 

Inférieur (e) 

Chaque pile de ce viaduc est subdivisée en trois éléments poutres, leurs axes locaux sont spécifiés 
de sorte que l'axe 2 est parallèle a l'axe global (X) (Fig. IV.3.c). Nous supposons que la connexion entre 
la structure porteuse et les piles est réalisée de manière continue. Cette hypothèse, nous incite à assimiler 

Hauteur du 
tablier (h) 

Appui 

0.40m 

Appui 

4.04m 

clé 

0.20m 

clé 

2.5m 
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que le comportement vibratoire tridimensionnel des ponts-caissons est identique à celui d'un portique 
(Fig . IV. 3. a). 

La figure IV.3.a reproduit les conditions aux limites imposées au modèle. Il s'agit du libre 
mouvement de la structure dans l'espace, les déplacements d'ensemble ont étés éliminés en enracinant les 
piles du pont dans le sol. La structure porteuse est supportée aux extrémités par deux culées assurant le 
libre mouvement dans le sens longitudinal. Ces culées sont représentées numériquement dans le modèle 
par des appuis doubles. 

Le traitement de la précontrainte nécessite simplement l'introduction d'un nouveau type de 
chargement. Un simple exemple d'application sur un élément de voussoir, a montré que la prise en 
compte de la précontrainte dans le modèle de calcul ne perturbe pas les valeurs et les types des modes de 
vibrations. C'est pourquoi, dans ce qui suit, l'effet de la précontrainte ne sera pas pris en considération, en 
vue de la simulation du comportement dynamique des ponts-caissons 

.-t* : . , '- 

Fig. IV.3.a- Vue en élévation du modèle (Modèle MI) de pont. 

Fig. IV.3.b- Axes locaux de l'élément 
poutre (Chaussée) 

Fig. N.3- Modélisation du pont de Belle Ville (France) 

IV.5 ANALYSE MODALE 

Dans cette partie, nous allons appréhender le comportement vibratoire du pont de Belle Ville). 
Pour cette approche, il faut impérativement déterminer ses caractéristiques dynamiques, telles que, les 
valeurs propres (fréquences ou périodes ) et les vecteurs propres (formes propres ou vecteurs modaux). 
Par la suite, nous identifions le type et la nature des modes retenus dans cette étude [2,27]. 

Le nombre de vecteurs ou de modes utiles à retenir lors d'une analyse vibratoire est fixé selon la 
valeur du pourcentage de participation modale ; la somme des masses modales étant fixée en général à 90 



I 
Pé

ri
od

e (s
) 

Cd
 

0
0

0
0

 
0
 

.O
 

CD
. 

a
;

.
w

W
*

.
 

o
+

\
O

r
%

 a
 

O: 
f
i
 

~
g
 3.

 
~

e
o

i
o

u
>

i
n

8
2

 8 

0
 
.
O
 

.O
 

.O
 

0
 

.O
 

0
 

CD: 

b
o

w
w

k
w

v
i

o
i

 
3
. 

o
i

\
O

N
a

W
W

P
 

V
 0
 

\
L

>
h

)
o

a
\

O
h

)
m

 
s rn 
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Tableau 3 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations verticales 

Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques (AS) 

Coefficients de Périodes Coefficients de 
Périodes 

Mode (s) (s) Participation modale% 
Mode Particir>ation modale% 

X - X  Y - Y  2-2 X - X  Y - Y  2 - 2  

1 0.075 O 0.52 O 1 0.076 O O O 

2 O. 074 O 6.37 O 2 0.074 O O O 

3 0.073 O 1.64 O 3 0.072 O O O 

4 0.0714 O 0.041 O 

Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques (AS) 

Coefficients de Périodes Coefficients de 
Périodes 

Mode ( 9  (s) Participation modale% Mode Partici?ation modale% 

X - X  Y - Y  2-z  X - X  Y - Y  2 - 2  

1 0.474 86.34 O O 1 0.228 O O 0.008 

2 0.123 41 .O2 O O 2 0.087 O O O 

3 0.0719 0.006 O O 

Modes Symétriques (S) 

Tableau 5 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations longitudinales 

L 

1 

5 0.093 O O 0.001 5 O. 096 2.84 O O 

6 0.083 O O 0.001 6 .  0.0882 0.22 O O 

0.077 O 0 0.002 7 0.080 0.057 O O 

8 0.0682 O 0 0.057 8 0.0675 0.036 O O 

Modes Antisymétriques (AS) 

Mode 

1 

2 

3 

4 

Périodes 
(s) 

0.218 

0.190 

0.161 

0.149 

Mode 

1 

2 

3 

4 

Coefficients de Périodes 
(s) 

0.229 

0.206 

0.176 

O. 150 

Coefficients de 
Particiration 

X - X  

O 

O 

O 

O 

Partici?ation 

X - X  

0.036 

O. 196 

0.27 

0.86 

modale% 

Y - Y  

O 

0 

0 

0 

modale% 

2 - 2  

0.004 

0.126 

5.973 

30.63 

Y - Y  

O 

O 

O 

O 

z - z  

O 

O 

O 

O 
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IV. 6 CONCLUSION 

1. Le modèle tridimensionnel de type portique (Modèle MI) est approprié pour la simulation par la 
méthode des éléments finis du comportement vibratoire du pont. 

2. L'étude des fréquences propres et des déformées modales de vibrations du pont de Belle Ville, met en 
évidence un fort couplage entre les modes latéraux et torsionnels d'une part, et entre les modes de 
vibrations longitudinales et verticales d'autre part. 

3. Les résultats de l'analyse modale, montrent que les quatre premiers modes de vibrations du pont de 
Belle Ville sont dominés essentiellement par des modes de vibration en flexion latérale. On note aussi que 
les modes de torsion se manifestent au-delà du 34herang. 



Chapitre V 
ANALYSE MODALE DES p0NTS B1-CAISSONS 

PONT DE SERPA ( I ' ( ) H ~ ~ ~ ~ ~ )  

Le choix de la section transversale demeure un cl iic:i.e important sur la conception générale de 
l'ouvrage, si l'on veut réaliser une structure sure, écononii et d'un aspect esthétique. L'ingénieur doit 

établir les critères nécessaires au choix du type de la seci i t  111 transversale la Illieux aux exigences 

de son projet et d'être conçue pour qu'elle résiste aild1 ~ f f e t s  simultanés des charges statiques et 
dynamiques. L'un des critères le plus important est 1" largeur du pont, cette intervient 

systématiquement dans la conception de la section transv. du pont, particulièrement, dans le cas ou 

la largeur du pont est très large (en général supérieurts I I  18m) dont la solution classique consiste à 
concevoir deux caissons parallèles reliés par un hourdis qi I ~ ' " ' ~ ~ ~ ~ -  Cette choisie 

possède une de torsion oEant aux ponts 1 1 i I  avantage au cas où ils seraient astreints de 

résister aux effets de torsion des séismes. 

Dans cette étude, nous à fixer à priori < l , . , i ~  objectifs Inajeurs celui de présenter Une 

, modélisation du pont par le modèle d'éléments finis de ivl ~ r :  portique tridimensionnels (Modèlc M) , 
- ensuite, la compréhension des caractéristiques modales dl1 1 , ~ n t .  Dans ce qui suit, le viaduc de SERPA sur 
le Guadiana au Portugal [18] est pris comme exernpl~ 'te simulation du comportement vibratoire 
tridimensionnel des ponts bi-caissons. 

V.2 DESCRIPTION GENERALE DU PONT 

Le viaduc de SERPA sur le Guadiana au Pomgal I 11) pont routier à inertie variable, construit par 

encorbellements successifs, assurant le franchissement ( I l  1 lleuve Guardiana dans la région de SI:IPA. 11 
I . .  

comporte un total de sept travées continues dont cinq t r n v ~ ~ " ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~  de 60m de longueur ct deux .. sont portées par les piles et les culeas (Fig. travées de rives de 50m de longueur. Les travées d'acct 
V. 1.a) 

Le tablier en béton précontraint est continu sur iiiik: longueur totale de 400m et se compose de ,, ,, :ustrées élastiquement sur des piles en béton deux poutres caissons parallèles de hauteurs variables, t 

armé, avec lesquelles il constitue un portique à nœuds del ,litcables. La section transversale est formée de 
deux caissons identiques de largeur totale de 15.40m et t i i t t :  hauteur légèrement de 3m à l'appui 
et 2m à la clés. Les portes - à - faux sont symétriques ( 1  c 2.075m, les âmes sont verticales avec une 
épaisseur de 0.35m. 

Les piles sur lesquelles le tablier est encastré datiquement par l'intermédiaire d'appui en 
Néoprène dédoublé, ont une section tubulaire de for!) le rectangulaire avec des parois de O.Som 
d'épaisseur. Ces appuis sont fondés sur des semelles super tiïie1les descendues au rocher- 
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V.3 PROPRIETES GEOMETRIQUES ET MECANIQUES DU PONT DE SERPA 

Le tablier du pont de Serpa à inertie variable est construit par encorbellements successifs en 
voussoirs préfabriqués de 3.30m de longueur. La géométrie de la travée de rive et intermédiaire du pont 
est illustrée sur la figure V.2 

- ." 

(a) Travée de rive (b) Travée intermédiaire 

Fig. V.2- Représentation de la travée de rive et intermédiare du pont de Serpa 

Le tableau ci après, fournit les caractéristiques géométriques du pont 

Le comportement du béton dans le pont est supposé linéaire, élastique, isotrope et caractérisé par 
les propriétés suivantes : masse volumique p = 2500Kg / m3, coefficient du poisson v = 0.2, et module 
d'élasticité E = 3.5 x 1 0 ' ~ ~ a  

V.4 CARACTERISTIQUES DU MODELE DE CALCUL 

- . Tableau 1 

Le viaduc de Serpa présente un bon exemple pour la simulation par la méthode des éléments finis 
de type portique tridimensionnel (Modèle MI) du comportement vibratoire tridimensionnel des ponts bi- 
caissons. Nous supposons toujours que le comportement vibratoire du viaduc est identique à celui d'un 
portique. 

Propiétés structurales du pont 

Longueur 
Totale 

(ml 

40ûm 

En adoptons la règle du maillage optimal (Cf. chapitre III, paragraphe 111.5.2). La structure 
porteuse est subdivisée en une série de 28 éléments répartis sur l'axe neutre de la chaussée. Les axes 
locaux de ces éléments sont définis de sorte que l'axe (2) du système référentiel soit parallèle à l'axe (Z) 
du système physique [30,36 et 371. A titre de rappel, l'axe local (1) est toujours pris confondu avec 
l'axe longitudinal de la chaussée. 

Portées (m) 

50m,5x60m,50m 

Epaisseur 
de l'âme 

0.35m 

Epaisseur du 
hourdis 

merieur (e) Largeur 
du tablier 

15.4m 

Appui 

0.45m 

Hauteur des 

clé 

0.3h 

pi 

23 

Hauteur du 
tablier (hl 

Appui 

3m 

p2 

44 

clé 

2m 

- 

p3 

75 
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Les travées d'accès sont supportées par des culées et six lignes d'appuis de deux piles chacune, les 
connexions de ces dernières aux nœuds communs de la superstructure sont réalisées par l'intermédiaire 
de deux éléments artificiellement rigides et sans masse. 

Le maillage de la pile est constitué de trois éléments poutres 3D liés à quatre nœuds. On définit 
pour chaque élément un système référentiel d'axes locaux (1, 2, 3) orientés dans l'espace de la façon 
suivante : l'axe local (1) est toujours considéré confondu avec celui de la ligne neutre de la pile et l'axe 
local (2) est parallèle a l'axe global (y). 

Les conditions d'appuis appliquées à l'ouvrage sont ; Les piles sont enracinées dans le sol et les 
travées d'accès sont portées par les piles et les culées. Les tableaux 2 et 3 donnent les caractéristiques de 
la taille du modèle éléments finis et les conditions d'appuis. 

Tableau 2 : Caractéristiques du modèle 

Tableau 3 : Conditions de liberté des nœuds 

64 
12 

76 

Nombre de nœuds à 6 ddl 
Nombre de nœuds à 3 ddl (culée ) 
Nombre de nœuds à O ddl (encas ) 

Total 

Notations : O Nœuds libres 
1 Nœuds libres 

Nœuds 

Culées 

Encastrements 

Nœuds restants 

Nous montrons par les figures ci-après, la perspective du modèle discret, une vue en plan du 
modèle, une représentation en élévation du modèle. 

63 
02 
12 
77 

Nombre d'éléments souples 
Nombre d'éléments rigides 

Total 

Déplacements 

0 1 1 1 1  ; : i l / O / o  1 1 I 

I , 
I I I i : 

l ~ l i l i 1 1 1 ~ 1  I -- ; I 

I l 

O / O / o / O j O / O  , 

i : 

Rotations 

U (3 v & W e Y  

: 
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sec. 

sec. 

Mode 8 

sec. 

V.6 CONCLUSION 

En résumé, il est claire que l'élément de type portique tridimensionnel (Modèle MI) permet de 
simuler au mieux le comportement vibratoire des ponts bi-caissons. En outre, les résultats en fiéquences 
obtenus sur la base de la forme des modes utiles et les pourcentages de participation modale 
correspondantes montrent que le pont de Serpa vibre de manière symétrique ou antisymétrique dans les 
modes de vibrations. On note que la plus part des modes sont rigoureusement couplés ; les modes de 
vibrations latérales sont pratiquement associés avec les modes de torsion et vis versa, et les modes 
dominants de vibrations verticales sont couplés avec ceux de vibrations longitudinales. 



Chapitre VI 
ANALYSE DYNAMIQUE DES PONTS MULTICELLULAIRES 

PONT PROTOTYPE (U.S.A) 

VI.1 INTRODUCTION 

L'objectif majeur de cette étude, concernera en premier lieu la modélisation tridimensionnelle en 
éléments finis et le comportement vibratoire des ponts multicellulaires. Il est a noter que le modèle 
d'éléments finis tridimensionnel (modèle MI) est utilisé. En second lieu, nous procédons à une analyse 
relativement exhaustive sur la réponse sismique des ponts multicelldaires. Pour cela, il est 
impérativement important de connaître les paramètres dynamiques de  la structures. Ces derniers, sont 
essentiels pour appréhender le comportement vibratoire et interpréter avec confiance la réponse 
sismique des ponts. Dans ce qui suit, l'analyse sismique sera effectuée sur un prototype de pont 
multicellulaire en béton précontraint [3 O]. 

M.2 PRESENTATION GENERALE DU PROTOTYPE 

Le prototype de pont a été décrit dans le chapitre III, paragraphe 111.6.1. A titre de rappel, nous 
montrons ses dimensions géométriques dans les figures ci - après. 

63.5m , Détail C (Joint expansif) 

(a) : Pont type en élévation (U.S.A.) 

(b) :Vue en plan 
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VI.4 MODELISATION DU PONT 

La Modélisation des ponts multicellulaires en éléments finis est l'une des plus importantes étapes 
à considérer dans l'analyse vibratoire tridimensionnelle. Elle représente l'une des puissantes méthodes 
de résolution des problèmes dynamiques des ponts. Avec le développement des outils de calcul, elle est 
devenue la clé qui permettait de résoudre les problèmes de structures les plus complexes. La structure 
étudiée est remplacée par un ensemble d'éléments supposés liés les uns aux autres en un nombre fini de 
points appelés ((points nodaux ou nœuds ». L'élément approprié pour subdiviser le pont est porté sur 
l'élément tridimensionnel de type portique (Modèle MI) 

En appliquant la règle du maillage optimal (Cf. chapitre III, paragraphe III.5.2)' la chaussée du 
pont est subdivisée en une série d'éléments portique tridimensionnels qui se répartissent en nombre égal 
sur chaque travée du pont (4 éléments par travée ). Au total 28 éléments ont été utilisés pour le maillage 
de la chaussée. i- 

- .  

On munit à chaque nœud de l'élément portique d'un repère référentiel d'axes locaux (1, 2, 3 ) qui 
sont orientés de la manière suivante : l'axe local (1) est toujours pris confondu avec la ligne moyenne 
du tablier tandis que l'axe local (2) du système référentiel est parallèle à l'axe global (2) du système 
physique [30,36 et 371. 

La chaussée du pont est composée de deux tronçons continus qui sont reliés par un joint expansif 
(Fig. VI. 1. e). Ce joint nécessite une attention particulière, il est modélisé par deux nœuds (nœud 16 et 
nœud 17 ) ayant les mêmes coordonnés spatiales et connectent les deux éléments de la chaussée qui 
leurs sont adjacents (élément 15 au nœud 16 et élément 16 au nœud 17). Les déplacements verticaux, 
latéraux et les rotations flexionnelles de ces joints expansifs sont similaires. 

Chaque pile du pont est constituée de deux éléments (élément supérieur et élément inférieur). 
L'élément supérieur est de forme aurique et celui inférieur sa forme est prismatique. La longueur des 
éléments supérieurs est la même pour toutes les piles du pont, quant à celle des éléments inférieurs, elle 
dépend de la hauteur de leurs lignes d'appuis correspondantes. 

Suivant la règle du maillage optimal, l'élément supérieur de la pile est représenté par un élément 
tridimensionnel de portique, quant à l'élément inférieur de la pile, il est segmenté en deux éléments 
tridimensionnels de portique. Au total, la maille de la pile est constituée de trois éléments de type 
portique connectés à quatre points nodaux. On préconise à chaque nœud de l'élément un système d'axes 
locaux orientés dans l'espace de la façon suivante : 'L 

L'axe local (1) est toujours considéré confondu avec l'axe neutre de la pile, l'axe local (2) est 
orienté latéralement parallèle à l'axe global (Y). 

La jonction des piles à la structure porteuse est réalisée par l'intermédiaire de deux éléments 
artificiels extra rigides, ces derniers seront connectés aux nœuds communs de la ligne moyenne de la 
poutre caisson. On représente les zones de connections entre différents éléments par une modélisation 
en zones rigides désignées par ri et rj [30]. La figure VI.2 montre la représentation des zones rigides. 
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I Longueur totale ( L )  ! 

?ri Longueur flexible ( L I )  
w 
I : . I 

Fig. VI.2- zones rigides 

I 
! 

Notons que la longueur flexible de l'élément est donnée par la relation suivante : 

Le nœud situé à la pointe de l'élément supérieur de la pile à une zone rigide de longueur 53cq 
cette valeur représente la moitié de la hauteur de la poutre caisson. Les éléments de la chaussée 
connectés aux lignes d'appuis des piles ont une zone rigide de longueur 61cm qui représente la moitié de 
la dimension minimale de la pile. Les conditions d'appuis imposées à l'ouvrage sont les suivantes : 

La chaussée repose aux extrémités sur des appuis doubles (les déplacements verticaux, latéraux et 
les rotations de torsions ont été fixés égaux à zéro. Les piles du pont sont encastrées au sol. 

Le tableau 2 résume les conditions de libertés des nœuds 

Tableau 2 : Conditions de liberté des nœuds 

Notations : O Nœuds libres 
1 Nœuds libres 

Nœuds 

1 et 30 (culées) 

Encastrements 

Nœuds restants 

Nous illustrons par les figures ci-après, les diverses techniques de modélisation du pont 
multicellulaire. 

Déplacements 

U 

O 

1 

O 

Rotations 

1 

1 

O 

v 

1 

1 

O 

W 

1 

1 

O 

6 
O 

1 

O 

oz 

O 

1 

O 
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VI.5 ANALYSE MODALE 3D 

Dans le cas d'une analyse modale rien ne permet de prévoir à priori le nombre de mode à 
rechercher, les modes locaux ne sont pas filtrés et les modes principaux dans chaque direction (ceux 
dont la masse modale est de 90 à 95% de la masse toale ) peuvent très bien situer au-delà du 100 rangs. 
Un tel calcul nécessite de grandes capacités informatiques. 

Notre présente analyse modale montre que les 24 premiers modes calculés dont la plage de 
fréquence oscille entre 3.64Hz et 21Hz, correspondent à 93.19%, 79.00% et 42.14% de la masse 
participante de l'ouvrage choisie dans le sens longitudinal, latéral, et vertical respectivement. 

Interprétation des résultats 

Le tableau ci-après donne les.;valeurs des caractéristiques dynamiques et un commentaire de 
chaque mode de vibration. Les-déformées modales sont également illustrées par la figure VI.4. 
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Tableau 3 : Résumé de l'analvse modale 

! de 
date (O?) 

wrcentag 
~ation Mt 

Sens 
Y-Y 

Latérale 

Ordre 
Du 

mode 

Période 
(SI 

Fréquence 
(Hz) Interprétations X- X 

Longit 
z-z 

Vertical 

Le mode vertical dominant est couplé avec le 
mode longitudinal. Les piles des deux tronqons 
du pont vibrent longitudinalement en sens 
inverse. 

Vu l'importance du pourcentage de 
participation modale dans le sens longitudinal, 
on peut dire qu'on est en présence d'un mode 
longitudinal. Les piles du pont vibrent dans le 
même sens. 

Mode longitudinal couplé avec la flexion 
verticale du tablier de pont. Les deux tronçons 
vibrent longitudinalement dans les directions 
opposées. 

Le mode vertical de vibration dominant de la 
structure porteuse est rigoureusement couplé 
avec les vibrations longitudinales des piles du 
pont. 

Il s'agit du premier mode de flexion latérale, 
ceci est amplement justifié par la valeur 
maximale du pourcentage de participation 
modale dans le sens latéral. Amplitude latérale 
est maximale au niveau du joint d'expansion. 

--  

A partir de la déformée modale et des valeurs 
de participation modales dans le sens verticale 
et longitudinal, la flexion transversale domine 
largement le comportement vibratoire du pont. 

Les résultats du pourcentage de participation 
modale obtenus uniquement dans la direction 
latérale montre qu'on est en présence d'un 
deuxième mode vibratoire de flexion latérale. 
Ceci peut être confirmer par les deux ventres 
présents dans la déformée modale. 

Ce mode indique le quatrième mode vertical. Il 
est associé avec les vibrations de flexion des 
piles. Amplitude verticale au niveau du joint 
d'expansion est prépondérante, ce point 
représente un point anguleux. 



Les résultats du pourcentage de participation 
modale et la configuration en trois lobes de la 
déformée modale attestent l'existence du 
troisième mode de flexion latérale. Les 
élongations latérales maximale et minimale 
sont localisées respectivement au niveau du 
joint d'expansion et de la ligne d'appui 5 

Dans ce mode le tablier subit une flexion 
verticale sur toute sa longueur. Ce mode 
correspond au cinquième mode vertical de 
vibrations flexionnelles. Dans ce mode les 
travées du pont vibrent symétriquement 
exceptée la travée centrale, cela est dû à la 
présence d'une articulation à son niveau. 

Mêmes constations que le mode précédent, 
seulement dans ce sixième mode verticale les 
travées vibrent antisymétriquement. 

D'après la forme modale des élongations, on 
voit bien que le mode dominant de vibrations 
verticales couplé avec le mode longitudinal, 
domine le comportement vibratoire 
tridimensionnel du pont. Les deux tronçons 
vibrent indépendamment dans ce mode avec 
une large dominance du tronçon droit. 

Même comportement vibratoire que le mode 
précédent, sauf à l'occurrence de ce mode les 
vibrations sont dominées par le tronçon gauche 
du pont. 

II s'agit en faite d'un quatrième mode de 
flexion latérale, il est détecté par l'existence de 
quatre courbures dans sa déformée modale et la 
valeur maximale du pourcentage de 
participation modale dans le sens latérale et 
nulle dans les autres directions 

Ce mode correspond au neuvième mode de 
vibration verticale de flexion. Dans ce mode le 
tronçon droit a prévalu le comportement 
vibratoire du pont type 

9 

10 

11 

12 

13 

14 

15 

0.0937 

0.0828 

0.0813 

0.0679 

0.0648 

0.0620 

0.0574 

10.6630 

12.0638 

12.2926 

14.7166 

15.4201 

16.1069 

17.4059 

Pourcentage de 
Participation 

0.000 

0.000 

0.777 

0.000 

0.069 

0.000 

0.436 

Sens 

16.42 

0.000 

0.000 

0.000 

0.000 

1.209 

0.000 

Modale (%) 

0.000 

1.184 

0.018 

0.740 

0.620 

0.000 

2.145 
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16 

17 

18 

19 

20 

2 1 

22 

23 

24 

0.0563 

0.0551 

0.0542 

0.0541 

0.0540 

0.0503 

0.0487 

0.0483 

0.047 

17.7346 

18.1377 

18.4381 

18.4845 

18.4899 

19.8553 

20.5188 

20.6634 

2 1 

Les deux tronçons vibrent indépendamment 
dans le dixième mode de vibrations verticales 
amplitudes verticales du tronçon gauche sont 
prédominantes 

Ce mode représente le cinquième mode de 
vibration latérale. La flexion latérale est plus 
importante au niveau du tronçon droit du pont 
que l'autre tronçon 

Ce mode représente le cinquième mode de 
vibration latérale. 

Les résultats du pourcentage de participation 
modale dans le sens transversal et la 
configuration en six lobes de la défonnée 
modale attestent l'existence d'un sixième mode 
de flexion latérale avec la flexion verticale. Les 
piles vibrent de manière antisymétrique dans le 
sens longitudinal 

Le pont fléchit verticalement sur toute sa 
longueur, chaque tronçon à sa propre vibration 
verticale. Le mode de vibration dominant est 
vertical 

Le comportement vibratoire tridimensionnel 
est largement dominé par le tronçon droit du 
pont, l'autre portion vibre de la même manière 
avec de faibles élongations. 

Même constatations que le mode précèdent, 
seulement dans ce cas le tronçon droit domine. 

Il s'agit d'un quatorzième mode de vibrations 
verticales. Ces dernières sont importantes au 
niveau du tronçon droit. 

Le tronçon gauche domine le comportement 
vibratoire dans le quinzième mode de vibrations 
verticales 

Participation 

0.255 

0.000 

0.000 

0.000 

0.027 

2.301 

-690 

0.022 

2.59 

Pourcentage 

Sens 

0.000 

0.683 

+ 

.a. 

0.210 

0.005 

0.000 

0.000 

0.000 

0.000 

0.000 

de 
Modale (O?) 

2.145 

0.000 

0.000 

0.001 

3.113 

3.506 

1.975 

3.271 

1.786 
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VI.6 ANALYSE DE LA REPONSE SISMIQUE DES PONTS 

Les tremblements de terre qui se sont produits ces dernières années en Algérie, nous rappelle une 
fois de plus que l'Algérie du nord est une région ou de violents séismes peuvent se produire. Ces 
séismes ont causé d'importants dégâts matériels et occasionnés la perte de nombreuses vies humaines. 
Compte tenu de la réalité du risque séismique quasi-permanent, des recommandations avaient étés faites 
pour au moins réduire ces risques. Parmi ces dernières, il s'avère nécessaire de tenir compte dans le 
dimenssionement de la structure des effets dynamiques [4]. 

L'analyse de la réponse sismique des ouvrages passe toujours par un calcul des modes propres qui 
nécessitent généralement des outils puissants et des machines à forte capacité. Les résultats du calcul 
dépendent totalement de la façon dont a été discrétisée la structure : nature des éléments, finesse du 
maillage, répartition des masses de manière concentrées ou cohérentes et le type du modèle de la 
variabilité spatiale. Nous signalons dans ce qui suit, que l'hypothèse de la variabilité spatiale n'est pas 
prise en considération. 

V1.6.1 Formulation 

L'équilibre d'un système discret en mouvement soumis à des excitations uniformes d'appuis est 
traduit par la relation matricielle classique. 

Ü, ci et U sont les vecteurs accélération, vitesse et déplacement de l'ensemble du système; xS est 
l'accélération du sol appliquée, r est le vecteur d'influence dynamique. 

Dans cette relation CM] ,[CI et [KI désignent respectivement les matrices globales de masse, 
d'amortissement et de rigidité de la structure obtenues par assemblage des matrices élémentaires 
[7,8,13,33]: 

Dans l'analyse dynamique des structures, il y'a deux stratégies fondamentales de résolution, la 
méthode directe et la méthode de superposition modale. Le choix entre ces deux stratégies dépend de la 
nature du problème (linéaire ou non linéaire ) et du contenu fi-équentiel de l'excitation. La méthode de 
résolution directe est appropriée pour les problèmes non linéaires ou si le contenu fréquentiel de 
l'excitation est susceptible d'exciter un grand nombre de modes de la structure, ce qui est le cas dans les 
problèmes d'impacts. La méthode de superposition modale est adéquate pour l'analyse dynamique 
linéaire des structures, cette méthode est probablement la plus utilisée en pratique. Dans ce qui suit, on 
tire profit de cette méthode pour résoudre l'équation (VI.6.1). A cet effet, on introduit la transformation 
de coordonnées. 

où @ représente la matrice modale et Z les coordonnées généralisées. En remplaçant la relation (VI.6.3) 
dans l'équation (VI.6.1), et en vertu des propriétés orthogonales des modes de vibrations, l'équation 
d'équilibre est réduite à un système de N équations couplées pouvant être découplées en introduisant 
l'hypothèse de l'amortissement visqueux de ((Rayleigh D. 
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C désigne la matrice d'amortissement de Rayleigh obtenue par une combinaison linéaire des matrices de 
masse et de rigidité de la structure. Les paramètres a et P sont des facteurs de proportionnalité restant à 
déterminer [7,12,33]. On obtient alors tout simplement un ensemble d'équations scalaires 
indépendantes. 

où coi et ci désignent respectivement la pulsation propre de vibration et le coefficient d'amortissement 
relatifs au mode i. 

Les équations scalaires du système (VI.6.5) sont résolues par des méthodes élémentaires 
indépendantes les unes des autres et le vecteur total du déplacement de la réponse s'obtient par 
superposition en suivant la relation (VI.6.3). - 

La réponse dynamique du pont est déterminée-par une analyse de type modalo- spectral ; cette 
dernière s'effectue par une combinaison appropriée de la réponse modale maximale dans chaque mode. 
La méthode de combinaison quadratique complète (CQC) ou la méthode quadratique (SRSS) (Square 
Root of Sum of the Squares) sont les plus fréquemment utilisées. 

La méthode CQC introduite par Kiureghian [25,26].requiert que la contribution de tous les termes 
de la réponse modale soient combinés selon par la relation type suivante. 

où ük représente la kième composante du vecteur réponse en déplacements; i et j représentent les 
indices relatifs aux modes correspondants. Les coefficients pij désignent les coefficients de corrélation 
modaux. Ils dépendent de la durée, du contenu fiéquentiel du signal d'entrée, ainsi que des fiéquences 
propres, et du pourcentage d'amortissement critique des modes i et j. Si la durée du séisme considéré est 
longue, comparativement aux périodes de vibrations de la structure et si de plus le spectre du séisme est 
relativement lisse sur une large plage de fiéquences, alors les coefficients de corrélations modales 
peuvent être estimés par la relation approchée suivante. 

C r ) .  
où r=' représente le rapport de deux pulsations consécutives, 6 et 6i étant les pourcentages 

mi 
d'amortissement critiques des modes i et j respectivement. Pour un amortissement modal constant (6  = 

6 ), l'équation (VI.6,7) prend la forme simplifiée suivante. 

p.. = 
8c2(i +r)i 

(1 - r2)2 + 4t2r(1 + r)2 

Si les coefficients de corrélation modaux sont tels que pij = 1 si i = j, et pij =O si i # j, alors la 
règle CQC se réduit à la règle SRSS (Squart Root of the Sum of the Squares ). 
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Tableau 5 : Valeurs maximales des efforts sismiques calculées par les méthodes CQC et SRSS 

On note immédiatement que les valeurs de iréquences (calculées par la méthode des masses 
cohérentes) des modes de vibrations 2 et 3; 3 ,4  et 5; 7 et 8; 10 et 1 1; 12, 13 et 14; 15,16,17,18,19 et 20; 
18 et 21 ; 19,21 et 22; 20 et 21et enfin 21,22,23 et 24 sont très voisines. Les coefficients de corrélations 
modales correspondant à ces modes sont nettement plus importants que les autres valeurs indiquées dans 
le tableau 4. On en déduit que pour l'étude de ce pont, les interactions entre les modes supérieurs auront 
une influence significative sur la valeur finale de la réponse sismique. Cette observation est corroborée 
par la nette différence (de l'ordre de 25%) entre les valeurs fournies par les règles de combinaison CQC 
et SRSS, pour les déplacements Ux en tête et l'effort tranchant Vx et à la base de la pile 4 (cf tableau 5). 

La figureVI.5 illustre l'allure de déplacements latéraux, longitudinaux et verticaux obtenus le long 
de la superstructure. On remarque que les valeurs de déplacements sont maximales au niveau du joint 
d'expansion et que les déplacements longitudinaux au niveau des culées sont significatifs et fournissent 
une mesure de la longueur du joint d'expansion 

Structure porteuse 

CQC 

1.34 

1.35 

0.77 

34.95 

18.32 

0.21 

3.39 

3.44 

10.33 

Réponse 

Déplacements (cm) 

Moments 1 o6 (IV. .m) 

Efforts 

Tranchants 

Efforts normaux 

Pile 4 

CQC 

1.01 

1.12 

0.058 

7.57 

22.85 

0.33 

5.96 

2.0 

5.52 

SRSS 

1.46 

1.35 

0.83 

35.52 

19.91 

0.21 

3.68 

3.47 

10.35 

sismique 

Ux (rotule) Nœud 16 

Uy(rotule)Nœud16,17 

Uz(rotuie)Nœud16,17 

Mz Nœud 22 

My Nœud 5 

Mx Noeud 26 

V,Nœud 1 

V,,Nœud 17,18 

P Nœud 9 

Réponse 

Déplacements 

(cm) 

Moments 

1o6(N..m) 

Efforts Tranchants 

1o6 (N.) 

Efforts normaux 

SRSS 

0.74 

1.13 

0.058 

7.57 
- 

22.85 - 
0.34 

6.01 

1.5 

5.52 

sismique 

Uxen t ê t e N d  18 

UyentêteNœud 18 

Uz en tête Nœud 18 

M,(base) Nœud 34,40 

Mx*) Nœud 34,40 

Mz(base)Nœud34,40 

V, (base) Nœud 34,40 

Vx (base) Nœud 34,40 

P -)Nœud 34,40 
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Déplacement longitudinal 

1,6 
I ï -  Déplacement latéral 
+ Déplacement vertical 

1.2 

1 .O 

0.7 

0.5 

0.2 

O 
12,7 25,4 38,l 50,s 63,5 76,2 

Abscisse ( m ) 

Fig. VI.5- Déplacements le long de structure porteuse 

A titre illustratif, les figures VI.6.qVI.6.b et VI.6.c montrent respectivement la distribution des 
moments de flexion et de torsion dans le sens longitudinal du pont. On peut aussi vérifier que les 
moments de flexion latérale et verticale sont bien nuls aux niveaux des appuis extrêmes et du joint 
d'expansion. On peut également noter à partir de la figure VI.6.c et M.7(a,b) que les moments de torsion 
et les efforts de cisaillement sont bien maximaux aux niveaux des appuis. 
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Chapitre VI Analyse dynanlique des ponts multicellulaires 
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VI.7 CONCLUSION 

6,096 
h 

f 
Y 
k 

E 
4 x 

3,048 

O 

9,144 

0 o,n 

6,096 -- O 1,62 

Les apports de cette étude détaillée du comportement en dynamique des ponts multicellulaires 
concernent principalement les points suivants : 
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1. Les valeurs des fréquences des modes supérieurs notamment pour des ponts-caissons élancés sont 
très voisines. Les coefficients de corrélations modales correspondant sont relativement importants, 
permettant à augurer un fort couplage de certains modes de vibrations et la nécessité de leurs prises en 
considération dans la détermination de la réponse sismique totale. 

O 1,2 2,4 3,6 4,8 6 

Fig Vi.10-a Efforts de cisailment 
lathle b' (MN> 
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8 

2. L'analyse dynamique a montré que les résultats des effets dynamiques calculés, d'une part, par la 
méthode de combinaison quadratique complète (CQC) et, d'autre part, par la méthode de combinaison 
simple (SRSS) sont souvent en bonne corrélation. Toutefois, les résultats obtenus montrent dans certains 
cas une différence importante (de l'ordre de 25%) entre les valeurs fournies par les règles de 
combinaison CQC et SRSS, pour les déplacements longitudinaux en tête et les efforts de cisaillements 
(Vx ) à la base de certaines piles. 
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Chapitre VI1 
ETUDE PARAMETRIQUE 

Lorsqu'un pont est soumis à une charge dynamique, il subit des contraintes et des flèches qui 
excèdent de beaucoup celles causées par la même charge appliquée de manière statique. Ces flèches 
dynamiques sont plus prononcées dans les ponts régies par des modes dominants de vibrations 
torsionnelles et particulièrement aux extrémités de ses encorbellements. Un autre facteur susceptible 
d'affecter le confort des piétons est la nature du mode de vibration dominant. En particulier, 
l'agressivité des modes de torsion sur la sensibilité humaine est plus accentuée que celle des modes de 
flexion. Ces modes indésirables doivent en général être évités. 

La plupart des etudes prévues sur la dynamique des ponts se concentrent en général sur la 
simulation du comportement dynamique des ponts, avec une moindre ou aucun effort d'investigations 
des effets de différents modes sur la sensibilité humaine. Dans ce qui suit, nous résumons les principaux 
résultats d'une étude paramétrique relativement exhaustive effectuée sur un prototype de pont-bicaisson 
en béton précontraint. 

V11.2 DESCRIPTION DU PONT PROTOTYPE 

Le prototype de pont est en béton précontraint est composé d'une seule travée de longueur totale 
50m dont les extrémités reposent simplement sur des appuis. La section transversale de largeur totale 
10m est constituée de deux caissons parallèles espacés de 2.50m. L'épaisseur e = 0.30m est maintenue 
constante sur tout le contour de la section transversale du prototype. Le compo~tement du béton est 
supposé linéaire, élastique, isotrope et caractérisé par les propriétés suivantes : masse volumique 
p = 2500kg /m3, coefficient de Poisson v = 0.20 et le module de Young E = 3.5.10''  a. 
Les dimensions géométriques sont portées sur la figure VII. 1 

(a) Vue du prototype en élévation 

Aire (A) limitée 

médiane 

Lignes médiane ( b) Section transversale 

Fig. W.1- Description du pont prototype 



aruae paramerrique 

m.3 METHODE D'ANALYSE 

A ce titre, il est rappelé que la méthode des éléments finis est introduite dans cette présente étude. 
Comme tous les éléments coques convergent vers la bonne réponse, on peut tous les utiliser en 
confiance et le choix se réduit à celui de la commodité et de l'économie. A cet effet, l'élément fini de 
type coque tridimensionnel (Modèle MlI) est utilisé. 

Comme le montre la figure VII.2, la maille de la section transversale est constituée de 20 éléments 
répartis comme suit : 

08 Eléments pour le hourdis supérieur. 
04 Eléments pour les hourdis inférieurs. 
08 Eléments pour les âmes. 

Au totale, 589 nœuds et 600 éléments ont été utilisés pour modéliser le prototype 

Fig. VII.2- Modèle en éléments finis du prototype : 

(a) Idéalisation spatiale du prototype 
(b) Idéalisation du tablier 



VII.4 RESULTATS DE L'ANALYSE PARAMETRIQUE 

V11.4.1 Effet de l'élancement g6om6trique ( R = l )  
W 

L'élancement géométrique (R) est défini comme le rapport de la longueur du pont (L) à sa 
largeur (W) [Il]. Dans cette étude, L'analyse est opérée sur un ensemble de prototypes présentant des 
sections transversales identiques. 

Les résultats obtenus sont représentés dans la figure VII.3 ci après, pour diverses valeurs de 
l'élancement géométrique comprises entre 1 et 6. 

-0- 
Mode de torsion 

O 1- 2 3 4 5 6 7 

Elancemeat géométrique ( R ) 

Fig. VII.3- Effet de l'élancement géométrique sur la fi-équence 
fondamentale et son type de mode dominant 

Nous remarquons une chute importante des fréquences pour des valeurs croissantes de R. Le 
mode dominant torsionnel (Fig. VII.4.b) régissant le comportement vibratoire tridimensionnel du pont 
change en mode flexionnel (Fig. VXI.4.a) au point d'abscisse R = 3. Ainsi, on peut conclure que les 
vibrations des ponts de longue portée sont régies par des modes de vibrations flexionnelles. 
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Chapitre VZI Etude paramétrique 

V11.4.2 Effet du rapport des rigidités 

Le rapport de rigidités est défini comme le ratio de la rigidité ; flexionnelle D, à la rigidité 
torsiomelle D, [5,11,28 et 341 

La rigidité de flexion D, par unité de longueur est : 

où E et 1 désignent respectivement, le module d'élasticité du béton et le moment d'inertie de la section 
transversale. P, est la distance séparant les centres .des caissons (Fig. VII. 1 .b). 

La rigidité de torsion 0, [5 ] ,  par unité de longueur est : 

Dans cette équation, les paramètres désignent : 

G : Le module de cisaillement du béton 
A : Aire limitée par le contour de la ligne médiane des parois des caissons. 

~f dr : Intégrale étendue au contour fermé, le long de la ligne moyenne (s) de la paroi 

e : Epaisseur de la paroi a l'abscisse curviligne (s) 

q, : Rapport entre les modules de cisaillement du hourdis supérieur et du hourdis inférieur. Pour un pont 
constitué d'un matériau isotrope et homogène, la valeur de q, = 1. 

La figure VII.5 illustre les variations de la fiéquence du mode fondamental en fonction du rapport 
des rigidités. 

Region I 1 Region II 

Mode de flexion -0- 

Mode de torsim + 

Rapport des rigidities DxBDxy 

Fig. VII.5- Effet du rapport des rigidités sur la fiéquence 
fondamentale et le type de mode de vibration dominant 



Chapitre VI1 Etude paramétrique 

On constate immédiatement que dans la région 1, la fréquence fondamentale augmente 
considérablement avec le rapport de rigidités. Dans cette région, le mode de vibrations en flexion 
domine. Au-delà de la frontière DJD, = 1.2, les valeurs de fréquences subissent une légère diminution 
et les modes de vibrations dominants sont toujours des modes de torsion. 

Les conclusions que l'on peut tirer des résultats de cette analyse, nous permettent de codirmer que 
le mode de vibration dominant change de flexion à la torsion, quant le rapport des rigidités augmente. 

V11.4.3 Effet des diaphragmes 

Les diaphragmes sont des plaques en béton armé disposés aux niveaux des appuis et à l'intérieur des 
caissons du pont. Leurs propriétés mécaniques sont similaires à celles du pont. 

Le modèle éléments finis des diaphragmes est représenté par un maillage en éléments coques 
-. tridimensionnels 

. --: 

Les figures VII.6.q VII.6.b et VII.6.c illustrent l'influence de l'épaisseur des diaphragmes sur les 
valeurs de fréquences des deux premiers modes. Les symboles F et T dans ces figures désignent les 
modes de vibrations flexionnels et torsionnels respectivement. 

La figure VII.6.a illustre par un graphe les principaux résultats de l'effet des diaphragmes sur les 
valeurs de fréquences des deux premiers modes vibratoires du pont avec l'élancement 
géométrique R = 2 

Nous montrons par l'allure de la figure VIX.6.b, l'influence des diaphragmes sur les valeurs des 
deux premières fréquences et leurs modes correspondants pour un pont avec l'élancement 
géométrique R = 3 

On voit sur le graphe .de la figure VIX.6.c les principaux résultats d'investigations sur les valeurs de 
fréquences des deux premiers modes vibratoires et leurs types de modes pour un pont 
d'élancement R = 5 
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La figure VII.6.a montre clairement que l'ajout des diaphragmes au niveau des appuis de pont 
d'élancement géométrique R=2, ne modifie pas la nature du mode dominant pour les deux premières 
fréquences. On remarque aussi que les modes torsionnels sont plus sensibles à l'accroissement 
d'épaisseur des diaphragmes que les modes flexionnels. 

Les résultats de la figure VII.6.b, permettent de conclure pour les ponts d'élancement géométrique 
R=3 que l'ajout de diaphragmes d'épaisseur e = 20 cm affectent la nature des deux premièrs modes de 
vibrations. En effet, le 1" mode de vibration initialement mode torsionnel devient flexionnel alors que le 
second mode de vibration initialement flexionnel change en mode torsionnel. On peut de nouveau noter 
que les diaphragmes ont une influence notable sur les valeurs de fréquences torsionnelles. 

La figure VII.6.c montre aussi 13évolution des fréquences des deux premiers modes en fonction de 
l'épaisseur des diaphragmes pour un pont d'élancement géométrique plus important R=5. A ce titre, il 
est rappelé que les premiers modes dominants sont de type flexionnel. On constate comme indiqué sur 
la figure VII.6.c que la présence des diaphragmes ne perturbe pas la nature des deux premiers modes 
vibratoires. On peut aussi observer que les valeurs des fiéquences de flexion sont pratiquement 
constantes alors que celles de fréquences torsionnelles subissent une légère variation. 

Les résultats présentés ci-dessus permettent de conclure que de façon générale l'adjonction des 
diaphragmes aux niveaux des appuis, ne modifie sensiblement la fréquence et la nature du mode 
correspondant, que dans le cas ou le mode dominant est un mode de type torsionnel. 

V11.4.4 Effet de modélisation des masses 

Pour analyser de manière qualitative le comportement dynamique des ponts, on peut avoir recours 
à deux méthodes analytiques: méthode des masses distribuées, dans lesquelles les propriétés 
dynamiques a savoir la rigidité et la masse de la structure sont traitées de manière continue, l'autre est la 
méthode des masses discrètes regroupant deux méthodes [23,35]. 

L'une est relative à des masses concentrées. Dans cette méthode, la procédure usuelle pour définir 
la matrice des masses concentrées consiste à distribuer la masse élémentaire aux nœuds de l'élément où 
les forces d'inerties sont développées. Les coefficients extra diagonale de cette matrice sont nuls, par 
contre ceux de la diagonale sont associés aux degrés de liberté de translation et de rotation. 

L'autre méthode est relative à des masses consistantes. Cette dernière est obtenue par un processus 
logique de discrétisation du problème par éléments finis. La matrice des masses consistantes est donnée 
par l'intégrale suivante. 

où H et p désignent la fonction d'interpolation et la masse volumique de l'élément respectivement. 

La forme symétrique de cette intégrale montre que la matrice des masses consistantes est 
symétrique (mij = mji ) et elle possède la même configuration que la matrice de rigidité (termes extra 
diagonale sont symétriques et non nuls ). 

Bien que la configuration de la matrice des masses consistantes diffère de celle des masses 
concentrées mais les résultats obtenus en pratique sont presque identiques. Par conséquent, la méthode 
des masses consistantes demande un effort de calculs considérables que la méthode de s masses 
concentrées, donc le choix de la méthode sera porté sur la commodité et l'économie de la méthode. 

Dans ce qui suit, nous allons effectuer une étude comparative des résultats obtenus en fréquence 
d'une part par la méthode des masses consistantes et d'autre part par la méthode des masses concentrées. 



Chapitre VII Etude paramétrique 

La figure ci après illustre les variations de fiéquences des dix premiers modes de vibrations du 
pont prototype calculées par deux méthodes : la méthode des masses concentrées et la méthode des 
masses cohérentes. On remarque qu'il n'y a pas de différences notables entre les résultats de fréquences 
obtenus en utilisant les deux hypothèses de discrétisation des masses. On peut cependant noter que les 
écarts de fiéquences entre les deux modèles croissent légèrement avec l'ordre des modes supérieurs. 
Dans tous les cas, le modèle de masses cohérentes fournit des valeurs de fréquences supérieures à celles 
déduites du modèle de masses concentrées. 

35 - 
Méthode des masses cohérentes 

30 - * Méthode des masses concentrées 

8 25 
- 

w 

8 20-  
8 = 15 - 
3 - V1 Tl H l  V : Vibrations verticales 

10 T : Vibrations tors ionel les  
H : Vibrations latérales 

5 - VT : Vibrations couplées  

O I 1 I I I 1 1 I 1 

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 
Ordre du m d e  

Fig. VII.7- Effet de modélisation des masses sur les dix premit 
modes de vibrations 

VII.5 CONCLUSION 

Au vu des résultats obtenus d'une étude paramétrique effectuée sur le prototype de pont bi- 
caissons, les conclusions suivantes semblent importantes à souligner. 

. L'étude paramétrique menée sur le prototype a permis de confirmer que les vibrations des ponts de 
longue portée sont régies par des modes de vibrations flexionnelles. . Nous énonçons que le mode de vibration dominant change de flexion à la torsion quand le Rapport ' 
de rigidité flexionnelle à la rigidité torsionnelle augmente. 

. L'adjonction des diaphragmes aux niveaux des appuis, ne modifie sensiblement la fréquence et la 
nature du mode correspondant, que dans le cas ou le mode dominant est un mode de type torsiomel. 

A partir de ces investigations, on dispose maintenant des paramètres qu'on peut modifier afin 
d'éviter les modes de torsions, d'où la perception humaine aux vibrations sera améliorée et le confort des 
piétons empruntant le pont sera assuré. Malheureusement, ces conclusions ne peuvent pas être 
généralisées ou interprétées pour d'autres types de ponts car cette étude paramétrique est seulement 
restreinte aux ponts ayant la même configuration que le prototype étudié. 

Les résultats de l'effet de modélisations des masses obtenus, montrent qu'il n'y a pas de 
différences notables entre les résultats de fiéquences obtenus en utilisant les deux modèles de 
discrétisation des masses. On peut cependant noter que les écarts de fréquences entre les deux modèles 
croissent légèrement avec l'ordre des modes supérieurs. Dans tous les cas, le modèle de masses 
cohérentes fournit des valeurs de fréquences supérieures à celles déduites du modèle de masses 
concentrées. 



CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS 

Vm.1 CONCLUSIONS 

Trois modèles d'éléments finis ont été proposés et étudiés pour l'étude dynamique 3D des ponts- 
caissons. A partir des résultats obtenus de l'analyse du comportement vibratoire tridimensionnel et de la 
réponse sismique approfondie des études de plusieurs cas réels de ponts-caissons, il est possible de tirer 
les conclusions suivantes : 

1. Le modèle tridimensionnel de type portique (Modèle MI) est approprié pour la simulation par la 
méthode des éléments finis du comportement dynamique des ponts offiant une économie considérable 
en terme de saisie des données et de temps d'exécution de calcul. 

2. Les résultats de l'étude d'optimisation du maillage ont permis d'établir deux règles simples 
exprimant le nombre de nœuds par travée et par pile nécessaires pour une simulation adéquate du 
comportement dynamique des ponts-caissons. 

3. L'étude des fréquences propres et des déformées modales de vibrations des ponts-caissons, met en 
évidence un fort couplage entre les modes latéraux et torsionnels d'une part, et entre les modes de 
vibrations longitudinales et verticales d'autre part. 

4. Les résultats de l'analyse modale des études de cas réels étudiés, montrent que les quatre premiers 
modes de vibrations des ponts- caissons présentant une configuration symétrique sont dominés 
essentiellement par des modes de vibration en flexion latérale. 

5. Les valeurs des fréquences des modes supérieurs notamment pour des ponts-caissons élancés sont 
très voisines. Les coefficients de corrélations modales correspondants sont relativement importants, 
permettant à augurer un fort couplage de certains modes de vibrations et la nécessité de leurs prises en 
considération dans la détermination de la réponse sismique totale. 

6. L'analyse dynamique a montré que les résultats des effets dynamiques calculés, d'une part, par la 
méthode de combinaison quadratique complète (CQC) et, d'autre part, par la méthode de combinaison 
simple (SRSS) sont souvent en bonne corrélation. Toutefois, les résultats obtenus montrent dans 
certains cas une différence importante (de l'ordre de 25%) entre les valeurs fournies par les règles de 
combinaison CQC et SRSS, pour les déplacements longitudinaux en tête et les efforts de cisaillements 
à la base de certaines piles. 

7. L'étude paramétrique montre que les vibrations des ponts de longue portée sont régies par des 
modes de vibrations flexionnelles. 

i 8. Les résultats d'effet du rapport des rigidités sur le mode de vibration dominant montrent que ce 
! dernier change de flexion à la torsion quand le rapport de rigidité augmente. 1 



9. On peut montrer que de façon générale l'adjonction des diaphragmes aux niveaux des appuis, ne 
modifie sensiblement la fréquence et la nature du mode correspondant, que dans le cas ou le mode 
dominant est en mode de type torsionnel. 

10. Les résultats de l'effet de modélisations des masses obtenus, montrent qu'il n'y a pas de 
différences notables entre les résultats de fréquences obtenus en utilisant les deux modèles de 
discrétisation des masses. On peut cependant noter que les écarts de fréquences entre les deux modèles 
croissent légèrement avec l'ordre des modes supérieurs. Dans tous les cas, le modèle de masses 
cohérentes fournit des valeurs de fiéquences supérieures à celles déduites du modèle de masses 
concentrées. 

mn.2 RECOMMANDATIONS 

Les résultats importants issus de cette présente recherche, nous incitent à tirer au clair des 
suggestions et des recommandations futures, qui sont les suivantes : 

1. Le modèle tridimensionnel de type portique (Modèle MI) s'est avéré très judicieux et instructif 
pour la simulation par la méthode des éléments finis du comportement dynamique des ponts caissons. 

2. La règle du maillage optimal est recommandée pour toute modélisation des ponts-caissons. Delà, 
l'analyse dynamique n'est pas coûteuse. 

3. Il est suggéré d'utiliser la matrice des masses concentrées dans le processus de calcul des modes 
propres de la structure. Cependant, cette même matrice est plus commande et économique. 

4. Il est recommandé aux concepteurs des ponts de dimensionner leurs ouvrages sous les effets 
simultanés des charges statiques (fixes et mobiles) et des charges dynamiques exactes ; les efforts 
dynamiques considérés sont ceux déterminés par la règle de CQC. 

5. Lors de l'élaboration d'un projet de pont, il est recommandé aux ingénieurs des ponts de procéder 
à une étude parmétrique approfondie sur les diaphragmes qu'il faut prévoir au niveau des appuis, et ce, 
dans le but d'éviter les modes de torsion. Ces derniers influent de manière négative sur le confort des 
piétons empruntant le pont. 
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Annexe I Caractéristiques géométriques de la section transversale 

D Epures sectorielles 

Epure de l'aire sectorielle ~ ( p )  

Epure de la fonction sectorielle ~ ( p )  

Epure de la fonction f(s) 

Epure en y 

Centre de torsion (ou de cisaiiiement ) 

Les coordonnées du centre de cisaillement ( c ) sont déterminées par les formules suivantes : 

Le centre de torsion se trouve sur la droite verticale Gz représentant l'axe de symétrie de la 
section transversale. 
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Annexe 1 Caractdn'stiques géométriques de la section transversaIe 

Epure de l'aire sectorielle Principale w(c) Epure de la fonction f(s) 

Epure de la fonction sectorielle ~ ( c )  

Inertie sectorielle (gauchissemeiit ) 

L' inertie sectorielle est obtenue par le produit de mohr entre la fonction sectorielle 

principale u/(c) et elle même. 
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Annexe. 2 
FORMES DES MODES DE VIBRATIONS DU PONT DE MASCARA 

(ALGERIE) 
1 DESCRIPTION DE L'OUVRAGE 

L'ouvrage proposé dans cette annexe est l'un des premiers ponts en Algérie construits par 
encorbellements successifs. Il est situé à 16Km de Mascara permettant le franchissement de l'oued 
fergous dans les monts de beni Chougrane. 

Le pont en question, comporte une travée centrale de lOOm de longueur et deux travées de rive de 
58m chacune. La superstructure de largeur totale de 9.50m reposant sur des piles en caissons par 
l'intermédiaire des appareils d'appuis. La section transversale du tablier est composée d'un caisson 
unicellulaire à âmes verticales et- de hauteur variable de 2m à la clé et sur les culées et 5.40m à la pile. 

-"; 

2 DIMENSIONS GEOMETRIQUES DU PONT 

Voussoir Voussoir sur pile 

Fig. 1- Pont de Mascara 

(a) Vue du pont en élévation (b) Section transversale du pont 



Annexe 2 Modes de vibrations du pont de Mascara 

Pont de Fergous en Algérie 
Modes symétriques (S) de vibrations verticales Modes antisymétriques (A-S) de vibrations verticales 

Mode 4 (S) 

Mode 5 (S) 

Tg = 0.097 sec. 

Mode 2 (A-S) 

Mode 4 (A-S) 

Mode 6 (A-S) 

Tg = 0.0419 Sec. 






